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RESUME

Ce mémoire porte sur le comportement sismique des contreventements en treillis
pour les batiments en acier. Deux configurations sont étudiées : des contreventements
en acier avec barres diagonales élancées et des contreventements en chevron.
L’objectif est de déterminer les forces maximales qui se développent dans les
membrures des treillis. Ces forces maximales seront utilisées afin d’établir une limite
pour le dimensionnement des assemblages, des poutres et des poteaux et afin d’éviter

une rupture prématurée de ces éléments lors d’un séisme.

Les efforts ont été obtenus a l’aide d’analyses dynamiques non-linéaires
réalisées sur des batiments multi-étagés typiques. L’influence de plusieurs parameétres a

été considérée dont :

e [’aire des sections de diagonales

e 2 sites : Vancouver et Montréal

e 2 dimensions en plan : 23.3m x 38.5m (900 m?) et 38.5m x 38.5m (1500 m?)
e Hauteurs de batiments : 2, 4, 6, 8 et 12 étages

Dans les analyses, on a utilis€ un ensemble de dix accélérogrammes
représentatifs pour chacun des deux sites. Pour un méme bitiment, on compare des
sections de diagonales qui respectent la résistance prescrite par le code national du
batiment du Canada ainsi que des sections sur-dimensionnées. Les efforts maximaux
obtenus des analyses sont normalisés par des efforts maximaux anticip€s, pouvant €tre

prédits au moyen d’analyses statiques simples.

Les résultats obtenus démontrent que pour les contreventements travaillant en
tension seulement, on s’attend a ce que les diagonales plastifient en tension lorsqu’elles

ne sont pas en mesure de reprendre 2.5 a 3 fois les forces sismiques développées dans



les diagonales typiques (R=2.0) congues selon le code. Les diagonales élancées sont
sensibles aux concentrations de déformations inélastiques et ne devraient pas étre

utilisées pour des batiments de plus de deux étages.

Pour les contreventements en chevron, les diagonales ne sont pas en mesure
d’atteindre leur résistance ultime en tension a cause de la plastification prématurée de la
poutre qui survient suite au flambement des diagonales. On constate une faiblesse au
niveau du comportement inélastique des diagonales ainsi qu’une concentration a
certains niveaux. On ne devrait pas utiliser ce type de contreventement pour des

batiments de plus de quatre €tages.

Il est possible d’assurer une meilleure résistance, ains: que des déplacements
inter-étages et des niveaux de ductilité en compression plus petits, en renforgant les
poutres des contreventements en chevron pour qu’elles puissent reprendre la force
débalancée verticale sans déformation permanente au niveau des planchers. Cela
permettrait éventuellement de classifier les chevrons comme un systéme plus ductile

avec un coefficient de R=3.0.



ABSTRACT

The objective of this research is to provide guidelines for the maximum brace
forces to be used in the seismic design of the brace connections, beams and columns of
braced frames. Two bracing configuration were used : tension-only braced frames

made of slender bars as well as chevron braced frames.

The maximum brace force has been obtained from non-linear dynamic analyses

performed on multi-storey buildings. The influence of four parameters is examined :

e The level of brace oversize

® Two sites : Vancouver and Montreal

e The size of the buildings : 23.3m x 38.5m (900 m?) and 38.5m x 38.5m
(1500 m?%)

® The building height : 2, 4, 6, 8 and 12 storeys

Each building of the two sites, was subjected to an ensemble of ten seismic
ground motions. Different level of brace oversize was used to investigate the behaviour
of frames with oversized braces compared to typical braces as prescribed by the NBCC.
The maximum forces obtained from the dynamic analyses were normalised to the

maximum expected forces likely to develop from simple static analyses.

For tension-only braced frames, the results show that member forces equal to 2.5
to 3 times the forces due to the seismic loads computed with an R factor of 2.0 can
develop under design level earthquakes in buildings with oversized bracing members.
Tension yielding of bracing members is expected in structures in which the bracing

members are not designed to sustain these forces. Tension-only braced frames are



sensitive to concentration of inelastic demand. Therefore they should not be used in

buildings of more than two storeys.

In chevron braced frames, the tensile capacity of the braces cannot be developed,
under seismic loading. This behavior is due to the fact that the beams are not designed
to sustain the unbalanced vertical force that develop after buckling of the braces. The
inelastic behaviour of the bracings will deteriorate and there is a concentration of
inelastic demand at specific levels. Therefore, they should not be used in buildings of

more than four storeys.

The use of stronger beams able to sustain the unbalanced vertical force without
vertical deformations of the beams, improves the resistance of the system and helps
limitate the inter strory drift and ductility demand in the compression braces. The
possibility of classifying chevron brace with stronger beams in the ductile brace frame
category (R=3.0) is investigated.



iX

TABLE DES MATIERES
REMERCIEMENTS. ....ooeitiieciievreeeeeceeesseannennennsananeaaennaaeeaeanaaaan iv
113001 61, | ST v
ABSTRAGQCT . ... eiteerereeereneerssrreeenenermeneesecesosannnnnocaresnnnennanns vil
TABLEDESMATIERES............oooomiiiiimmieeeeeccecemeeeeeeeeceeennennnneeeas ix
LISTEDES TABLEAUX ..o eeeeeeae e e eae e e eee s e e e e eenne xiv
LISTEDESFIGURES............c.oceeinrrnrnnnnnn... et eeaa e e xvii
LISTE DES NOTATIONSETDES SYMBOLES.........oooooommieiieeiieeeeeee. Xxii
LISTEDES ANNEXES. ..ot eeeeeee e e e e e meneean Xxix

CHAPITRE 1 - INTRODUCTION

L.1 Problématique. ... ... 1
1.2 Objectifs et portée du Projet. ... ...oc.oemmimen i eeneen 4
1.3 Contenu du MEMOITE. .....cvvniininieneieieaeeeeaeaceeraeceee e eresearecennns 5

CHAPITRE 2 - REVUE DE LITTERATURE

2.1 INtrOdUCHION. ...ttt 2
2.2 Code national du batimentdu Canada.............ccooccoiiiiii 7
2.2.1 Charges SISMIQUES. ......ccootrueernncemeriimeim e eeneeaaaneanranenes 7
222 Effets de torSion........o.vnmenmenee it 13
2.2.3 Calcul des déformations.........cccccceeiiiiiiiiiiiiiiiiiiienees 14
223 Effets P-A. oo 16
2.3 Comportement inélastique des diagonales....................ooo 17
2.4 Norme CSA S16.1-M8O. .. e 20
24.1 Contreventements concentriques ductiles (R=3.0).................. 20

2.4.2 Contreventements concentriques avec ductilité nominale



2.5 Norme CSA S16.1-94.......oo i eee 27
2.5.1 Contreventements concentriques ductiles (R=3.0)................ 27
2.5.2 Contreventements concentriques avec ductilité nominale
(052 ) T U 28
2.6 Efforts cumulésdansles colonnes.............cccoiimiiiniiiiiiiiiianiannn. 30
2.7 Validation des limites supérieures proposées dans la norme CSA/S16.1-
1 RO 32
2.8 Besoin d’une nouvelle limite supérieure. .........c...ccooeiiniiiinicienninnnn. 39
2.9 Taux de déformation...........cc.cueimmiinieiiiieiieiiniiiir e ceaaeens 41
2.10 Comportement des contreventements en chevron..................c......... 44
2.11 Comparaisons avec différents pays.........c.ccccvuivinerneininiininennania.o 48
2.11.1 Limites élastiques de I’acier des diagonales........................ 48

2.11.2 Catégories de contreventements et restrictions imposées au
niveau de la configuration et de la hauteur maximale.............51
2.11.3 Contreventements en CheVION.......ccociieooiiiiiiimiiiieeaannn. 58

2.11.4 Limites d’élancement des diagonales travaillant en tension-

COMPIESSION. ... coneenniiiieieaeencmcaeacrarssssncanneeennesannnnenn 60
2.11.5 Voilement des diagonales.............cccocociiiiiiiiiiniiniinnann. 63
2.11.6 Répartition de I’effort tranchant...............ccoooociiiiiinnnan.. 66
2.11.7 Résistance en compression réduite. ...........oceeviiiiiiineiennas 66
2.11.8 Assemblages des diagonales............ccooueiiiineiiiiiiii 67
2.11.9 Efforts de calculs pour les poutres et les colonnes................ 70

CHAPITRE 3 - CONCEPTION ET MODELISATION DES BATIMENTS

MULTI-ETAGES
3.1 Dimensionnement des batiments. ..........ccoveeeivniiiiiiiiiiiiiiiiiiiiaiane. 72
3.1.1 Chargesde gravité..........ccooiiimiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiainianeaee 73
3.1.2 Charges SiISIUQUES. .......cooeineerrnmreiinianiiiiieiecieeenernnenns 74

3.1.3 CalculdeseffetSP-A ......ueeiiemmiiiriieiiieeiiiiiirreieieeeeeen. 76



3.1.4 Dimensionnement des contreventements.........ccccceveevverreeee.. /8

3.1.5 Dimensionnement des poteaux de gravité............c.cocvrnnenn.. 79
3.2 Sélection des SEISMES......c.c.eeeneeemanemcieciieneriiensitrseeteerenseenromnnnes 79
3.2.1 Choix des SEISMES. .....covunumerumiimminniiiiciieeieetaretreressnnns 79
3.2.2 Normalisation des SéiSmeS........ccccceeereiiimiiniiiiieniiiionnnne.. 81
3.3 Analyses dynamiques non-ln€aires ...........coccociiiiiiiiiiiiiiiiiiinnnen 84
33.1 Colonmes.......c.nneieicieiinre e e e, 85
332 Contreventements. ........cccccueeeriicrnnereerirennenceectererenenns 87

CHAPITRE 4 - COMPORTEMENT DES CONTREVENTEMENTS
CONCENTRIQUES EN X AVEC DIAGONALES ELANCEES
TRAVAILLANT EN TENSION SEULEMENT

4.1 Comportement antiCIPe.........ccocevemrerinmmirnerimenetirieieeriencerneainasnnne 89

4.2 Systéemes aun seuldegré de liberté..........cooeemrneiiiiiiiiiiieea. 91
42.1 Modélesetanalyses.......cccveerrieiremrimiiiiiiiiiiiiiiiiea 91
422 Sélectiondesséismesdecalcul...............coooii il 93
423 Résultats..........oooeinmremminii e e 97
424 ConCluSiONS ......ocveeimrinuniineiiiirereneiiir e e eenaaes 102

4.3 Batiments multi-€tagés...........ccccceviinirnrimnennieciiiioneiciiiiiereen e ennnn. 103
4.3.1 Description et conception....... e teeeieeeieeii e 103
4.3.2 Sélection des SEISMES......ccuvumiinrnmiinininiiiiiiiiiieeieeaes 105
433 Reésultats .........ooiiiiimiiiiiiiiii e 106
4.3.4 Conclusions pour les bitiments multi-étagés...................... 108

CHAPITRE 5 - INFLUENCE DU SURDIMENSIONNEMENT DES
DIAGONALES DANS LES CONTREVENTEMENTS
TRAVAILLANT EN TENSION SEULEMENT

5.1 INtrOAUCHON. o .ueeeioiaineeceiiiiere st tet et iieetstsaneererennnns 109
5.2 Description des batiments multi-€tagés..........ccccoeiiiiiiiiiiiiiiiiienan 109



5.3 RESUIALS.....ovueeneeeeieeencreiecsoeciececcesecestsnrrrssnnsonnnsnnsasnsannns 111
5.3.1 Influence de la dimension en plan du batiment................... 113
5.3.2 Influence du surdimensionnement des diagonales et de la hauteur
des bAtIMENtS. .....ccoiiiniiiiiiiiiiiin it err i eanas 114
5.3.3 Influence du site : Vancouver et Montréal......................... 118
5.4 Limites supérieures pour ies efforts de calcul...........ccovieininianoin. 121
5.5 Recommandations.........cceevvemreeeneureermrenreeeseonmeeesseeseamasssacennnee 123

CHAPITRE 6 - CONTREVENTEMENTS EN CHEVRON

6.1 COMPOTIEMENL.......coeeennmneiineninncereeeeernnetneereeensesansesaannnsances 124
6.2 Description des batiments. ........coccovumimmimiiiiiiiieiieieineee e 125
6.3 Dimensionnement. .......cccoceeiiuiimeiieiiericteionrieirsriscrecescnnnnernmnnns 127
6.3.1 Calcul de I’effort en tension maximal dans les diagonales :
1 R 129
6.3.2 Calcul de I’effort de compression maximal dans les poteaux :
ClaX +eveveremenmramanncmameananranencasenanencnenessseosscassnsnrnannnnns 132
6.3.3 Soulévement dans les poteaux ........ccceeemmiiinniniiiainnnann.. 133
6.4 RESUMALS. .....ouoenernirerineie oot e e e e e e e vrnnen e 134
6.4.1 Résultats des batiments situés a Vancouver (1500 m%)........... 136
6.4.2 Influence de la dimensionenplan..............ccoeovuviiinn oot 141
643 Influence dUSIte ......ccoinniimnniiiiiiii it eeeieeeeeee 145
6.5 Résistance réduite en COMPreSSiON. ... .occuvvreineiniinneirererineriencenanean 150
6.6 Poutres fortes. .....ooueurenmiineiii i neen s eeas 155
6.6.1 RESUIALS....cooiniiimmiian ittt naes 157
6.7 CONCIUSIONS. ....eeeeiaieeeiaeetietiiiisiresrecetecesnnseraarannnnnnneaaes 160
6.7.1 Efforts maximums PerQUS........coouiiuriiemmiimnneirinnnecessceens 160

6.7.2 Comportement des conteventements en chevron.................. 162



CHAPITRE 7 —- CONCLUSIONS
7.1 REOSPECHVE. .. .o.o .ottt e eoe s eeeneae 163

AP 001 T L0 10 1 TS
7.2.1 Contreventements travaillant en tension seulement ..............166

7.2.2 Efforts maximums dans les contreventements travaillant en

tension SeUlement. ... iaa e e 166
7.2.3 Efforts maximums dans les contreventements en chevron......167

7.3 RecOmMMANdatiONS. .. ooun e e e mee s e emeeeeeeanensascaeeansonennnnn 168
7.4 ETUES FULUIES. . - o oo oo oo e e e e e e e e e e eaae 169
REFERENCES BIBLIOGRAPHIQUES . ........oooiiiiii i eeieeieeeeeeeeeee 171



Tableau 2.1
Tableau 2.2
Tableau 2.3
Tableau 2.4
Tableau 2.5
Tableau 2.6
Tableau 2.7

Tableau 2.8

Tableau 2.9

Tableau 2.10
Tableau 2.11
Tableau 2.12
Tableau 2.13
Tableau 2.14
Tableau 2.15
Tableau 2.16
Tableau 2.17

Tableau 2.18
Tableau 2.19
Tableau 2.20
Tableau 2.21
Tableau 2.22

Xiv

LISTE DES TABLEAUX
Coefficient de modification de la force latérale (R) .. a8
Facteur de réponse SiSMIQUE (S).....ccccccecranerraneccoroeccsnsacsnmsorsnsssasasaes s mens 10
Limite sur le ratio largeur / épaisseur (CSA, 1989) 22
Limite sur le ratio largeur / épaisseur (CSA, 1994) 28

Amplifications dynamiques (adapté de Tremblay et Filiatrault, 1996)...43

Description des trois approches utilisées lors du calcul de la poutre.......45
Facteurs de réduction pour la résistance aprés-flambement (NZS,

Facteurs de sur-résistance pour les contreventements travaillant en
49

Facteurs de sur-résistance pour les contreventements en chevron (adapté

tension seulement (adapté de Feeney et Clifton, 1995)........................

de Feeney et CLifton, 1995).......eo o receeeeeeccceeceecctesenneeesensenne s svnee 49
Limites de hauteur pour Zones sismiques actives.........cccceecceeecreveecnnecene. 52
Catégories de contreventements (Feeney et Clifton, 1995).................... 52
Coefficient Cs (adapté de NZS 1997)......eeeeeeeeeecerccnrrercvescrscsecmsaeee s seeee 53
Coefficient Cs pour I’élancement >120 (adapté de NZS 1997).............. 54
Limites de hauteur pour CBF (adapté de NZS 1997).........................54
Coefficient q....coceuviueiiieiiiiiiii it e e 56
Niveau de ductilité De.........occiecimiiiiiiinnnnncnenneeceee et e 57
Dimensionnement des batiments en acier selon Building Standard law of
Japan 1981....... et rsresrers e s s e e e 57
Coefficients d’élancement des diagonales............. .62
Comparaison des limites d’élancement pour CBF ductiles...................62
Restrictions du ratio largeur / épaisseur pour OCBF et SCBF-...............63

Restrictions au niveau du ratio largeur / épaisseur...................

Ratio largeur / €paiSSeur ..........ccciveiiineiiiiiiineeeiiniiiiiiinreaens 64



Tableau 2.23

Tableau 2.24
Tableau 3.1
Tableau 3.2
Tableau 3.3
Tableau 3.4
Tableau 3.5
Tableau 3.6
Tableau 3.7
Tableau 3.8
Tableau 3.9
Tableau 3.10
Tableau 3.11

Tableau 4.1

Tableau 4.2

Tableau 4.3

Tableau 4.4

Tableau 4.5

Limites des ratios largeur / épaisseur pour cadre rigide de type FA..

....................................................................................... 65
Ratios (b/t) max pour divers pays. -...05
Charges de calcul considérées............cccooviiieiriiininnninnen... S 74
Paramétres attribuables aux différents sites étudiés......................... 74
Périodes fondamentales et coefficient S selon le code CNBC 95.......... 75
Exemple de calcul de la surface........cceeeeermeeeninniniiine 76
Exemple de calcul du poids sismique.........ccceeiiiiiiiiiiniiiiiionne. 76
Exemple de calcul des effets P-A pour Vancouver........................77
Exemple de calcul des effets P-A pour Montréal............................77
Accélérogrammes sélectionnés pour Vancouver................ccccuueee.. 80
Accélérogrammes sélectionnés pour Montréal............................... 81
Accélération et vitesse horizontales maximales selon le site...............82
Equations d’interaction considérées pour les efforts dans les
COIOMMES. ...ttt tee e cceaeeseteessncanaeanaanas 86
Ratios I}:;IL:' pour les trois groupes de sé€ismes............c.c.cu........e.93

Accélérogrammes sélectionnés pour le groupe de séismes HAV (ratio

d’accélération sur la vitesse horizontale maximale élevé:

Accélérogrammes sélectionnés pour [AV (ratio d’accélération sur la
PHA

vitesse horizontale maximale moyen : 0.8 <—— <1.2).................. 95
PHV
Accélérogrammes sélectionnés pour LAV (ratio d’accélération sur la
. . . . PHA
vitesse horizontale maximale faible : PHV <0.8)eiiiiiie e, 96

Facteur d’amplification maximal et moyen selon les périodes...........102



Tableau 4.6

Tableau 4.7
Tableau 5.1
Tableau 5.2

Tableau 6.1

Tableau 6.2
Tableau 6.3

Période fondamentale (s) / effort tranchant a la base (kN) pour les
batiments étudiés avec contreventements travaillant en tension
T2 (511151 SRR 104
Description des séismes sélectionnés lors des analyses dynamiques....105
Périodes fondamentales proposées par I’équation du CNBC ............110
Périodes fondamentales (s) / effort tranchant a la base (kN) pour les

batiments étudiés avec contreventements travaillant en tension

SEULEMENL. ..ottt e e e e It

Périodes fondamentales (s) / effort tranchant a la base (kN) pour les
batiments étudiés avec contreventements en chevron...................... 126
Efforts de soulévement dans les fondations ..................o.cool 140



Figure 1.1
Figure 2.1
Figure 2.2
Figure 2.3
Figure 2.4

Figure 2.5

Figure 2.6

Figure 2.7
Figure 2.8
Figure 2.9
Figure 2.10
Figure 2.11

Figure 2.12

Figure 2.13

Figure 2.14
Figure 2.15

Figure 2.16
Figure 3.1

LISTE DES FIGURES
Configurations des contreventements étudiés..............c.ccccennneenee .2
Facteur de réponse sismique prescrit par le CNBC 1995 .- 10
Ilustration du principe des déplacements €gaux..........ccoceeeerncacccecennnes 15
Illustration du principe d’énergie de déformation égale 15

Boucle d’hystérésis typique d’une diagonale (tiré de Feeney et Clifton,
1995)
Boucle d’hystérésis typique d’un contreventement en chevron (adapté de
ECCS, 1991)..ccnurniiiiiiitiiiincnecennes . 19

Restrictions s’appliquant aux contreventements concentriques ductiles

selon la norme d’acier (adapté de Redwood et Channagiri,
LR ) ) U 21

Efforts limites dans les diagonales et les poteaux..............cecreecceenene. ... 24
Forces de compression maximales dans les poteaux............ccoceeeceeee <. 30
Illustration de la combinaison RCSC sur un batiment de 4 étages.........31

Exempledecalculde Vy...ooeeoniiii et 33

Résistance a [’effort tranchant dans des contreventements typiques
(adapté de Tremblay et al. 1991b)......cccccerierrmeeeieeccericreeeeeeeeeccceae e e 34
Résistance supérieure disponible dans les contreventements (adapté de
Tremblay ef al. 1991D)....c..eeeeeeeiceieneeeeercceneecteccsc s esseteesonrane e e 34
Augmentation des efforts de 18% lors du chargement dynamique (adapté
de Suita et al. 1992)................... e teeersiesatsessaestortetacen s naverens 42
Comparaison entre une poutre faible et une poutre forte......................47

Efforts s'exergant sur une poutre d'un contreventement en chevron

(AISC, 1997 iiriieeerrccerstinerennesennonsssiomensesstsssssssassssssessisassacssssessenes 59
Force débalancée verticale dans la poutre (Feeney et Clifton, 1995).....59
Vue en plan des batiments étudié€s. ............coceveiriiniiiiiiiiiiiiennnn... 73



Figure 3.2

Figure 3.3
Figure 3.4

Figure 3.5
Figure 3.6
Figure 3.7
Figure 3.8
Figure 4.1
Figure 4.2

Figure 4.3 a)

Figure 4.3 b)

Figure 43 ¢)

Figure 4.3 d)

Figure 4.4

Figure 4.5

Figure 4.6

Figure 4.7

Figure 4.8
Figure 4.9

Figure 4.10

Spectre moyen pour VANCOUVET.........cc.ceeemeomeeeencmseenrcncucncnssnnnsns 83
Spectre moyen pour Montréal. ............ooeeeeriiii e 83
Modéle analytique typique pour un bitiment de 4 étages avec
contreventements en X a diagonales élancées...........ccooooiiiLl. 84
Diagrammes d’interaction pour différentes sections (selon x).............86
Diagonales tension et COMPresSion.......coeevevemreenrcaccrniecrenenanenns 87
.Diagonales ElANCEES. . .....o.oeeeeeeeeeeeececeeacaeeneaeeeneernnaeareennnaenes 87
Boucles d’hystérésis pour un contreventement en chevron.............. .. 88
Comportement des diagonales élancées cevorenneas ceenee90
Modélisation des boucles d’hystérésis pour les systémes a) travaillant en
tension seulement et b) élasto-plastique . 91

Niveau de ductilité maximum pour un batiment dimensionné avec
0.4Ve

Niveau de ductilit¢é maximum pour un bitiment dimensionné avec

0.3Ve............. eeeoneenennenne e s aaene 97
Niveau de ductilit¢ maximum pour un béitiment dimensionné avec
(1 73O 98
Niveau de ductilit¢é maximum pour un batiment dimensionné avec
0.15Ve.....ceuuuuee - . ceeaereesee98
Ratio des niveaux de ductilité pour tous les batiments (séismes
HAV ) ceeececcceccnenteesescsntssasnesssssssnsrscsssesssssssessssssessssesssssssssssnns s oose 100
Ratio des niveaux de ductilit¢ pour tous les batiments (séismes
LAV ettt e e essessesssessesssssessessessasssssraes erarsnbenres m o be 100
Ratio des niveaux de ductilit¢é pour tous les batiments (séismes
| 57 NV OO 101
Niveaux de ductilité moyens pour tous les batiments.......................... 101
Accélérations spectrales des séismes normalisés.............ccceoveeeennenes 105
Contreventement typique étudié ...........ccoeeremmerrneeensemreneeeee e 106
Niveaux de ductilité pour les bitiments multi-étagés ......................... 107



Figure 5.1
Figure 5.2
Figure 5.3
Figure 5.4
Figure 5.5
Figure 5.6
Figure 5.7
Figure 5.8
Figure 5.9
Figure 5.10
Figure 5.11
Figure 5.12
Figure 5.13
Figure 5.14
Figure 5.15
Figure 5.16
Figure 5.17
Figure 5.18

Figure 5.19

Figure 6.1
Figure 6.2
Figure 6.3
Figure 6.4
Figure 6.5
Figure 6.6
Figure 6.7
Figure 6.8

Interprétation des résultats. ... ... 112
Ductilité dans les diagonales (batiment de 4 étages Vancouver).........113
Ductilité dans les diagonales (bitiment de 8 étages Vancouver).........113

Ductilité diagonales. .........cccoeirireenieiiimirreiiiircicc e 114
Efforts normalisés dans le poteauX.........cccoeeenvieiiniiiiannnininnnnnn. 114
Ductilité diagonales. ........oo.ouvuimmmmiiii s 115
Efforts normalisés dans le poteaux...........ccoomveeneiiiiiieciininnrennn 115
Ductilité diagonales. ..........ccoeuuemnrnienei 115
Efforts normalisés dans le poteauX.........c.coceeveineniierimmeaemennneen. 115
Ductilité diagonales. .........cccouvermmmiininiiiieeiiiicee e 116
Efforts normalisés dans le poteauX...........cceeviiniiniiinnnrinnennn. 116
Ductilité diagonales. .........cccoeimiieiiiiiiiiiii e 118
Efforts normalisés dans le poteauX............ccoeeineiiiiiiiiieninnnnennans 118
Ductilité diagonales.........c.coevevmimieenienimieiiiniini e eeeens 118
Efforts normalisés dans le poteauxX........cc.cecveieininiinienieerneninnnnn. 118
Ductilité diagonales.........cccovinmreimmmmieiii e 119
Efforts normalisés dans le poteaux.........c...occvieiiiiminniiiniiiiis 119
Comparaison du spectre CNBC 1995 et du spectre CNBC 2000 proposé
pour Montréal.........coevinnmeiiiii s 120
Limites acceptables pour le dimensionnement des béatiments en tenant
compte des diagonales surdimensionnées..............cooeiniieiiie. 122
Diagramme des efforts au niveau de lapoutre...............ccooooiil. 127
Meécanisme de TUPLUTE. . ...co.veniiiiiiimeniie it ieeeieree e cnreeene 129
Efforts dans le systéme de contreventements en chevron................. 129
Calcul de Taxd I’étage SUPELICUr.........cvinniniiniiii e 131
Effort de compression maximal dans les poteaux............cc.coceeee. 132
Effort de traction maximal dans les poteaux.....................coiiaen, 133

Ductilité en tension dans les diagonales (batiments de 2 et 4 étages)...136
Ductilité en tension dans les diagonales (batiments de 8 et 12 étages).136



Figure 6.9

Figure 6.10
Figure 6.11
Figure 6.12
Figure 6.13
Figure 6.14
Figure 6.15
Figure 6.16
Figure 6.17
Figure 6.18
Figure 6.19
Figure 6.20
Figure 6.21

Figure 6.22

Figure 6.23
Figure 6.24
Figure 6.25
Figure 6.26
Figure 6.27
Figure 6.28
Figure 6.29
Figure 6.30
Figure 6.31
Figure 6.32

Figure 6.33

Taux d’utilisation des diagonales (batiments de 2 et 4 étages)........... 138
Taux d’utilisation des diagonales (batiments de 8 et 12 étages)..........138
Taux d’utilisation des poteaux (bitiments de 2 et 4 étages).............. 139
Taux d’utilisation des poteaux (batiments de 8 et 12 étages).............139
Ductilité en compression (bitiments de 2 et 4 étages)..................... 140
Ductilité en compression (bitiments de 8 et 12 étages)................... 141

Ductilité en tension dans les diagonales (2 étages, R=2.0 et R=1.0)....141
Ductilité en tension dans les diagonales (8 étages, R=2.0 et R=1.0)....142

Taux d’utilisation des diagonales (2 étages, R=2.0 et R=1.0)............142
Taux d’utilisation des diagonales (8 étages, R=2.0 et R=1.0)............142
Taux d’utilisation des poteaux (2 étages, R=2.0 et R=1.0)............... 143
Taux d’utilisation des poteaux (8 étages, R=2.0 et R=1.0)............... 143
Ductilité en compression dans les diagonales (2 étages, R=2.0 et
REL0) o e 144
Ductilité en compression dans les diagonales (8 étages, R=2.0 et
R=110) . o eciiiiiiieiit ittt e eteceeseecaresenaeanrenceanrensnsnanenan 144
Ductilité en tension dans les diagonales (2 étages)......................... 145
Ductilité en tension dans les diagonales (4 étages).........................145
Ductilité en tension dans les diagonales (8 étages)............... ..146
Taux d’utilisation des diagonales (2 étages, R=2.0 et R=1.0)............146
Taux d’utilisation des diagonales (4 étages, R=2.0 et R=1.0)............146
Taux d’utilisation des diagonales (8 étages, R=2.0 et R=1.0).... .147
Taux d’utilisation des poteaux (2 étages, R=2.0 et R=1.0)............... 147
Taux d’utilisation des poteaux (4 étages, R=2.0 et R=1.0)...............147
Taux d’utilisation des poteaux (8 étages, R=2.0 et R=1.0)............... 148
Ductilité en compression dans les diagonales (2 étages, R=2.0 et
G B ) T PR 149



Figure 6.34

Figure 6.35
Figure 6.36

Figure 6.37
Figure 6.38
Figure 6.39
Figure 6.40
Figure 6.41
Figure 6.42
Figure 6.43
Figure 6.44
Figure 6.45
Figure 6.46
Figure 6.47
Figure 6.48

Figure 6.49

Figure 6.50

Figure 6.51
Figure 6.52

Ductilité¢ en compression dans les diagonales (8 étages, R=2.0 et
| G N1 ) T OO 149

Ductilité en tension dans les diagonales (C_ et 0.3C,).....................151
Taux d’utilisation des diagonales (C, et 0.3Cy)-....c.cuereemmaeccnnnacnne 151
Taux d’utilisation des poteaux (C, et 0.3Cy)...ccrmuecuiiicicnianarnne 151

V/VDBASE. ... .neneeeieeiececce e ceteatreeacamee e aasssacannananeenan o eene 153
Ductilité maximale en COMPresSsion ..........cccecieiaerieiiioncncenceacnns 153
V/VDASE.....cneuineieieerceenniriinresennesieesessesssonsnmsesmosenssasnsnnnes 153
Ductilité maximale en COMPresSION .......ccceecevrerrenncniciarennennnens 153
V/VDBESE....c.ueieineereierreciesirteesannsesrrenncnenesnrneanaenenesnsnsmannnns 154
Déplacements inter-€étages max (%oHS) ......ccoooviiiiiiiiiiiiie. 154
A4 1T 154
Déplacements inter-étages max (%HS) ........coceiviiniiiiiiiia... 154
Influence de la poutre dans le comportement inélastique des chevrons155

Modéle de contreventement concentrique ductile ............. .....156

Ductilité en tension dans les diagonales : comparaison poutres fortes et

Taux d’utilisation des sections de diagonales: comparaison poutres

fortes et faibles. ......oonneemiiniiiiiiiii e 158
Taux d’utilisation des poteaux: comparaison poutres fortes et
21 L) [ S 158
Comparaison de la ductilité en compression..................coeeeieennnt 159
Comparaison des déplacements inter-étages.....................ooooeeel 159



LISTE DES NOTATIONS ET DES SYMBOLES

a Accélération au sol maximale

A Superficie

Ag Aire brute de la section

b Largeur de la section
Force de compression dans la membrure

Ca Accumulation de neige

Cs Composante verticale des efforts dans les diagonales induites dans les
colonnes

Co Pourcentage de neige au sol

CBF Contreventement concentrique

Cyn Effort de compression maximum dans les poteaux provenant des
analyses

Ce Force axiale en compression pondérée dans la membrure

Cerav Effort axial di aux charges de gravité

Cix Effort axial dans les colonnes a I’étage au-dessus du niveau étudié
(combinaison SRSS)

Cimax Effort axial maximum dans les colonnes (combinaison SRSS)

Crax Effort de compression maximal dans les poteaux

Croteau Effort de compression dans le poteau

Croutre Force axiale dans la poutre

C: Résistance pondérée en compression

C. Résistance en compression réduite

Cs Coefficient adapté de NZS 1997

Cs Pente au toit (neige)

C, Résistance ultime en compression

Cy Résistance ultime en compression réduite

Cw Biétiment a 1’abri (neige)



Effort di aux charges de gravité

Capacité axiale en compression de la membrure

Capacité axiale en compression réduite de la membrure

Charge permanente

Dimension en plan du batiment perpendiculaire a la direction des forces
sismiques

Longueur de 1’ossature contreventée

Niveau de ductilité au Japon

excentricité mesurée entre le centre de masse et le centre de rigidité
Charge sismique

Module élastique de I’acier (200 000 Mpa)

Coefficient de fondation

Effort tranchant a un niveau donné

Facteur de réduction pour la charge vive d’occupation

Force au sommet pour tenir compte de I’influence des modes supérieurs
sur la distribution du cisaillement de calcul

Résistance ultime de 1’acier

Résistance ultime de I’acier sous chargement dynamique

Résistance ultime de 1’acier sous un taux de chargement statique
Répartition du cisaillement a la base a chacun des étages

Force correspondant au début de I'écoulement de 1’acier (Mpa)

Limite élastique de 1’acier sous chargement dynamique (FYdynamique)
Résistance réelle de I’acier

Limite élastique de I’acier observée sous un taux de chargement statique
(F¥statique)

Accélération gravitationnelle

Charges de gravité

Hauteur du batiment

Hauteur totale du batiment étudié



- O A

2
g

Nbrace,Ema.x

Nforca,exlems
N prace
Nbrace
b
Ngrace
N;
N:G)
N;()
P-A

XX1v

Hauteur de 1’étage

Hauteur du niveau considéré par rapport au sol

Coefficient de priorité de 1’ouvrage

Coefficient de longueur effective

Longueur de la membrure

Charge vive

Magnitude des séismes

Moment maximum au centre de la poutre

Moment de flexion dans la poutre

Moment de renversement pondéré prescrit par le CNBC 1995
Moment dans les poutres provenant des charges de gravité
Capacité flexionnelle de la poutre = ZFy

Moment correspondant au début de I’écoulement = SF,

Capacité flexionnelle de la poutre

nombre d’étages de la structure

Résistance en compression des diagonales

Résistance en tension des diagonales

Force dans la diagonale tendue calculée pour un cas de chargement
élastique (u = 1.0)

Forces provenant du calcul de 1’effort tranchant maximal anticipé

Résistance ultime en compression des diagonales
Résistance ultime en tension des diagonales

Capacité post-flambement des diagonales

Résistance ultime des assemblages

Résistance disponible dans une diagonale a un certain niveau
Force présente dans une diagonale

Effet de la charge axiale sur la structure déformée



PHA

PHV
Pa

Qe

Smax

SS: Sr

Accélération horizontale maximale au sol provenant de
I’accélérogramme

Vitesse horizontale maximale au sol provenant de I’accélérogramme
Résistance nominale en compression

Coefficient de modification des charges (Europe)

Forces sismiques horizontales causées par le cisaillement a la base de
calcul

Rayon de giration

Coefficient de modification de la force latérale

Coefficient de modification de la force latérale (Etats-Unis)
Coefficient qui représente le ratio de la limite élastique réelle sur la
résistance nominale de I’acier

Facteur de réponse sismique

Charge de neige

Accélération absolue

Déplacement relatif maximum

Effort de traction maximum dans les poteaux a la base provenant des
analyses

Effort de traction dans les poteaux prédit par le mécanisme
Coefficients provenant des données statistiques du CNBC sur les
précipitations annuelles

Epaisseur de I'aile

Période fondamentale de vibration de la structure

Force de tension qui se développent dans les colonnes

Effort de traction dans les diagonales provenant des analyses

Effort de traction dans les diagonales prédit par le mécanisme
Résistance pondérée en tension (pAgFy)

Résistance ultime en tension (AgFy)

Couple de torsion a considérer pour chacun des planchers



op
OE
o

Oy

(0 4]

Capacité axiale en tension

Facteur de calibration équivalent 4 0.6

Vitesse horizontale maximale au sol (m/s)

Cisaillement i la base prescrit par le CNBC 1995

Force sismique latérale équivalente pour une réponse élastique
Effort tranchant a la base

Effort tranchant anticipé lors d’analyse dynamique élastique
Effort tranchant maximal anticipé lors d’un séisme
Résistance réelle disponible dans les sections de diagonales
Résistance ultime a I’effort tranchant

Poids de la structure

Charge morte

Charges de gravité

Charge vive

Poids sismique du niveau considéré

Niveau étudié (combinaison SRSS)

Zone sismique d’accélération prescrite par le CNBC 1995

Zone sismique de vitesse prescrite par le CNBC 1995

Coefficients d’amortissement utilisés dans les analyses dynamiques
Facteur de sécurité du code européen

Facteur qui tient compte de la proportion des forces horizontales
transmisent a [a poutre

Facteur de charge pour les charges permanentes

Facteur de charge pour les séismes

Facteur de charge pour les charges vives

Facteur pour multiplier les charges sismiques prescrites pour provoquer
I’effondrement de la structure

Charges latérales causant la 1™ plastification dans le systéme



O+ max

Yp

Yy

Hs

Facteur de réduction qui tient compte de la diminution de la capacité en
compression aprés le flambement des diagonales

Ratio de la force maximale obtenue dans les diagonales divisée par la
capacité en tension des diagonales (AgFy)

Proportion de I’effort tranchant a chaque étage repris par les diagonales
Déformation inélastique maximale

Déformation limite élastique pour obtenir la [** plastification
Déplacement inter-étage

Déplacement inter-étage calculé sous la charge sismique V¢
Déformation inélastique maximale atteinte

Déformation inélastique maximale atteinte a un niveau donné
Déformation requise pour obtenir la 1% plastification de la structure
Décrément logarithmique pour le calcul de la fraction d’amortissement
critique

Fraction d’amortissement critique

Déformation élastique
Taux de déformation

Taux de chargement statique (;o =50e° / sec)

Fréquence

Fu

Facteur qui représente le ratio d _F; =12

ymax

Fy

Facteur qui représente le ratio de

Coefficient d’élancement pour la compression des membrures d’acier
Coefficient d’élancement

Niveau de ductilité

Demande en ductilité maximale du systéme



Gom

¢ oms

Pos

Facteur de sur-résistance pour les charges sismiques horizontales
Facteur de sur-résistance tenant compte des matériaux

Facteur de sur-résistance global

Facteur de sur-résistance tenant compte du durcissement de 1’acier
Facteur de résistance (CSA, 1994)

Facteur de stabilité



LISTE DES ANNEXES

ANNEXE A
Modification des dispositions de la norme proposée CSA 1994........................... 178

ANNEXE B

Batiments et SECHONS CROISIES ....uuunnee i iiiiiieeeateecearnenneareerereanssessossosnnns 181

ANNEXE C
SEISMES de CAICUL. ...c.nueiteiiiiiiitiiiiteeieeeeeeesoernenencososennnoeaensesesnonesnnnnnns 197

ANNEXE D

Contreventements €N ChEVION. . .........ooeeemuee et e et e e e e e e o 218

ANNEXE E
MoOdes de VIDIAtION. . .....u ittt eeeieeeoneeesnnneessceeaaeesan e oos 226



CHAPITRE 1

INTRODUCTION

1.1 PROBLEMATIQUE

Les batiments situés dans les zones sismiques actives doivent étre en mesure de
reprendre les forces latérales causées par les séismes, mais il s’avére économiquement
impossible de faire le dimensionnement de telle sorte que leur structure demeure

élastique.

L’objectif premier du code national du batiment du Canada est donc d’assurer un
comportement ductile de la structure lors d’un séisme de maniére a éviter un
effondrement et permettre 1’évacuation des occupants sans perte de vie humaine. La
philosophie de conception parasismique consiste donc & forcer les déformations

inélastiques en des endroits stratégiques de la structure du batiment.

Ce projet porte sur I’étude du comportement sismique des batiments multi-
étagés en acier avec contreventements en treillis concentriques. Ces contreventements
sont des treillis verticaux qui ne comportent pas d’excentricité. Sous les charges
latérales, les membrures horizontales (poutres), verticales (poteaux) de méme que les

diagonales sont principalement sollicitées par des efforts axiaux.

Les contreventements concentriques sont trés efficaces au point de vue rigidité
et résistance aux charges latérales. En plus d’étre économique, ce systeme de

contreventement est simple i concevoir, a fabriquer et a ériger.



11 existe plusieurs configurations de contreventements pour les batiments muiti-
étagés. Dans ce projet, les configurations de treillis étudiées (figure 1.1) sont les
contreventements en X avec diagonales élancées travaillant en tension seulement ainsi

que les contreventements en chevron.

Diagonales €élancées (Tension seulement) Chevrons

Figure 1.1 Configurations des contreventements étudiés

Dans les normes modemes de conception parasismique des contreventements,
on vise a limiter les déformations in€lastiques dans les diagonales tout en assurant un
comportement €lastique des poutres et des poteaux lors d’un séisme. Le comportement
inélastique des diagonales se traduit par la plastification en traction et par le flambement

en compression des diagonales.

Dans les contreventements en treillis, les diagonales a chaque niveau du
batiment sont dimensionnées pour reprendre 1’effort tranchant horizontal di aux charges
sismiques prescrites par le CNBC. Les poutres doivent aussi reprendre 1’effort
tranchant. Les poteaux reprennent le moment de renversement et les assemblages

assurent le transfert des efforts entre les picces.

De fagon implicite, les diagonales sont congues pour survivre, lors d’un séisme,
i plusieurs cycles d’allongement au-dela du domaine élastique et de flambement. Dans
les zones sismiques actives, les poutres, les poteaux et les assemblages sont congus pour
reprendre les efforts maximums qui se développent dans les diagonales lorsqu’elles

atteignent leur limite élastique (AgFy).



Le comportement sismique des contreventements varie selon leur configuration.
Les contreventements avec diagonales travaillant en tension seulement et les
contreventements en chevron, malgré leur popularité, s’avérent moins efficaces a ce

niveau.

Les contreventements avec diagonales travaillant en tension seulement sont
parfois mal vus par certains ingénieurs, dii au fait que les diagonales élancées présentent
des boucles d’hystérésis pincées. IIs offrent une capacité rédumte de dissipation
d’énergie (Medhekar et Kennedy, 1998), et un phénoméne d’impact peut se développer
dans les diagonales (Tremblay et Filiatrault, 1997).

Le comportement sismique des contreventements en chevron est trés bien
documenté. Dans ce genre de contreventements, la poutre doit reprendre les efforts de
flexion aprés le flambement des diagonales, ce qui cause des déformations importantes
au niveau des planchers et réduit la rigidité, la résistance ainsi que la capacité des
contreventements a dissiper 1’énergie. On croit qu’il est possible de remédier a ce
probléme en utilisant des poutres fortes. Malgré ces désavantages, ces deux types de

contreventements demeurent trés populaires a cause de leur simplicite.

En pratique, pour plusieurs raisons, la section des diagonales dans un
contreventement peut étre plus grosse que ce qui est requis pour résister aux charges
sismiques : les charges de vent sont plus importantes que celles dues aux séismes, les
critétres de fleches latérales gouvernent le calcul ou lorsque le choix de la section est
limité par des critéres d’élancement (b/t)na. 11 se peut aussi que 'on désire
uniformiser la taille des diagonales sur une partie ou sur I’ensemble de la structure, ce

qui se traduit par une augmentation de la section des plus petites diagonales d’un méme

groupe.



Le probléme vient du fait que I’on doit assurer le transfert des efforts dans les
assemblages aux extrémités des diagonales, dans les poutres et dans les poteaux lorsque
les diagonales plastifient. On se questionne sur le fait que ce soit trop conservateur de
dimensionner tous ces éléments pour la résistance ultime de diagonales qui sont sur-

dimensionnées.

Les normes couramment utilisées aux Etats-Unis (AISC, 1992, 1997 ; ICBO,
1994) proposent une limite quant aux efforts maximums qui se développent dans les
diagonales des contreventements. Actuellement, aucune limite n’est imposée dans la

norme canadienne pour les régions de forte sismicité.

Le fait de ne pas avoir de limite a un impact économique important, étant donné
qu'avec des diagonales sur-dimensionnées, il est fort probable que les efforts
développés a un étage donné soient plus faibles que la force de plastification des
diagonales (AgFy). De plus, dans les batiments multi-étagés, la probabilité que toutes
les diagonales atteignent la plastification en méme temps a tous les étages diminue

vraisemblablement avec le nombre d’étage, ce qui réduit les efforts dans les poteaux.

1.2 OBJECTIF ET PORTEE DU PROJET

L’objectif de cette recherche consiste a définir des limites supérieures aux forces
qui se développent dans les assemblages des diagonales, les poutres et les colonnes des
systémes de contreventements concentriques en X avec diagonales élancées et en

chevron.

Des analyses dynamiques non-linéaires ont été effectuées sur des batiments de

différentes hauteurs (2, 4, 6, 8, et 12 étages) et ayant deux dimensions en plan (23.3mx



38.5m et 38.5m x 38.5m). Tous les batiments ont été analysés pour deux zones
sismiques du Canada, soit : Vancouver (Zy/Z, = 1) et Montréal (Zy/Z, > 1). Pour
chacune des deux zones, un ensemble de dix accélérogrammes représentatifs ont été

sélectionnés.

Ces efforts maximaux ont été exprimés en fonction d’une limite supérieure qui
correspond aux efforts calculés qui s’exercent dans les contreventements lorsque ceux-

ci forment un mécanisme complet de rupture sous les charges statiques horizontales.

Ce projet a aussi permis d’observer le comportement des contreventements
travaillant en tension seulement ainsi que celui des contreventements en chevron sous
des sollicitations sismiques. A partir de ces observations, on propose des limites
d’application au niveau du nombre d’étages, ainsi que des mesures visant a améliorer

leur conception.

1.3 CONTENU DU MEMOIRE

Ce mémoire comporte sept chapitres et quelques annexes. Le deuxiéme chapitre
porte sur la revue de littérature. Ce chapitre présente les normes de conception
canadienne quant au calcul sismique des batiments et des contreventements
concentriques. Il fait aussi référence aux travaux de recherche antérieurs sur les efforts
cumulés dans les poteaux, la validation des limites supérieures proposées par la norme
CSA/S16.1-89, et sur le besoin de développer une nouvelle limite supérieure. Ce
chapitre traite aussi du taux de déformation élevé qui se développe dans I’acier lors de
sollicitations sismiques ainsi que du comportement des contreventements en chevron.
Finalement, une revue des normes de conception des contreventements de plusieurs

pays est effectuée : Canada, Etats-Unis, Nouvelle-Zélande, Europe ainsi qu’au Japon.



Le troisiéme chapitre porte sur la conception et la modélisation des bitiments
multi-étagés. Il traite également du choix séismes et de la normalisation des
accélérogrammes pour chacun des deux sites. Une description des hypothéses adoptées
lors des analyses dynamiques non-linéaires fait partie intégrante de ce chapitre.

Le chapitre quatre présente les résultats obtenus pour les contreventements
concentriques en X avec diagonales élancées travaillant en tension seulement. Afin
d’obtenir une base de comparaison, le comportement des contreventements a diagonales

€lancées fut comparé a celui d’un systéme bilin€aire. On a étudié des systémes a un seul
degré de liberté puis des batiments multi-étagés.

Dans le cinquiéme chapitre, on évalue !’influence du surdimensionnement des
sections de diagonales dans les contreventements a diagonales élancées sur les forces
maximales susceptibles de se développer dans les assemblages des diagonales, les
poutres et les poteaux. Au sixiéme chapitre, on reprend les mémes calculs pour
déterminer les forces maximales qui se développent dans les contreventements en
chevron. Dans ce chapitre, on examine aussi le comportement de ce systéme et les

effets d’utiliser des poutres fortes.

Finalement, le septiéme chapitre présente les conclusions tirées de ce projet et
les recommandations visant a améliorer le comportement des contreventements i
diagonales élancées et en chevron. Ce mémoire comprend égalerent des annexes qui
présentent : une description des historiques et des spectres d’accélération absolus des
accélérogrammes utilisés pour les batiments multi-étagés, les sections choisies pour les
structures étudiées dans ce projet et quelques valeurs numériques permettant de

compfe’ter les graphiques présentés dans le mémoire.



CHAPITRE 2

REVUE DE LITTERATURE

2.1 INTRODUCTION

Durant les 25 demiéres années, on a effectué des recherches intensives sur le
comportement des contreventements concentriques. Les résultats de ces recherches sont
maintenant intégrés aux pratiques de conception parasismique. Dans ce chapitre, on
effectue une revue des normes de conception canadienne et on étudie le comportement
des contreventements concentriques. On fait aussi référence aux travaux de recherche
antérieurs effectués sur le comportement. Finalement, on étudie les normes de
conception des contreventements de plusieurs pays: Etats-Unis, Nouvelle-Zélande,

Europe et Japon.

2.2 CODE NATIONAL DU BATIMENT DU CANADA

2.2.1 Charges sismiques

Au Canada, le CNBC permet d’utiliser une méthode statique de calcul pour les
structures réguliéres. Le systéme de résistance aux charges latérales des batiments est
dimensionné pour un effort tranchant a la base V¢ donné par I'équation 2.1.

.U )
V= —R— 2.1



Dans cette équation, V. représente la force sismique latérale équivalente pour
une réponse élastique de la structure. Le facteur U est égal a 0.6. 11 s’agit d’un facteur
de calibration utilisé afin que les forces sismiques calculées avec I’édition du code de
1995 soient comparables 3 celles calculées avec les éditions antérieures du code.

Pour des rzisons économiques, la force sismique équivalente est divisée par R, le
coefficient de modification de la force latérale, puisqu’on effectue la conception avec
des charges réduites. Le coefficient R est fonction de Ia capacité du systéme a subir des
déformations inélastiques et & dissiper I’énergie sismique. Il est aussi fonction de la

redondance dans le systéme de résistance aux charges latérales.

Le facteur R varie de 1.0 a 4.0, ce qui correspond respectivement a des structures
en magonneries non-armées et a des structures trés ductiles. Il existe deux catégories de
contreventements concentriques en acier : les ossatures contreventées ductiles et les
ossatures contreventées avec ductilité nominale. Dans le tableau 2.1, on compare le

facteur R de ces deux catégories a celui d’autres systémes structuraux.

Tableau 2.1 Coefficient de modification de la force latérale (R)

Type de systéme résistant aux forces latérales R
Magconnerie non-armeée 1.0

Charpentes d’acier autres que ci-dessous 1.5
Ossature contreventée avec ductilité nominale 2.0
Ossature contreventée ductile 30
Ossature ductile résistant aux moments 4.0




Dans le code national du bitiment du Canada, on spécifie que les batiments de
plus de 3 étages (4.1.9.3) situés dans les zones sismiques de vitesse ou d’accélération de
2 et plus, doivent posséder un systéme de résistance aux charges latérales qui se qualifie
pour un coefficient de réduction des charges au moins égal a 2, ce qui correspond a un

systéme de contreventement avec ductilité nominale.

La force latérale V. représente une approximation de la réponse élastique d’une
structure. Elle estégale a :

V. = vSIFW (22)

Dans cette équation, v représente la vitesse horizontale maximale au sol
exprimée par rapport a I’unité (1 m/s) et établie pour une probabilité de dépassement de
10% en 50 ans. La vitesse horizontale maximale est donnée par les cartes de zonage

sismique ainsi que dans les données climatiques en annexe au CNBC 1995.

Le facteur de réponse sismique, S, représente la réponse élastique idéalisée de
systémes a plusieurs degrés de liberté ayant un amortissement de 5%. Ce facteur est
établi pour des valeurs unitaires du rapport de vitesse de la zone (v) et du poids (W).
Tel que montré a la figure 2.1 et au tableau 2.2, il dépend de la période fondamentale de
la structure, T, et des zones sismiques de vitesse et d’accélération, Z, et Z,, particuliéres

a ’emplacement géographique du batiment.
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Facteur de réponse sismique, S
°

o o,28 .50 0,7s 1.00 1,25
Période T.an s

Figure 2.1 Facteur de réponse sismique prescrit par le CNBC 1995

Tableau 2.2 Facteur de réponse sismique (S)

T Za/Zv S
>1.0 4.2
<0.25 1.0 3.0
<1.0 2.1
>1.0 4.2-8.4 (T-0.25)
> 0.25 mais < 0.5 1.0 3.0-3.6 (T-0.25)
<1.0 2.1
20.50 tous 15/NJT

Pour les contreventements en treillis, on suggére dans le CNBC I’équation
suivante pour le calcul de la période fondamentale :

0.09h,

T=JE

(2.3)
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Dans I’équation 2.3, h, correspond a la hauteur totale du batiment étudié. Le
terme D; est la longueur de I’ossature contreventée qui constitue le principal systéme de

résistance aux forces latérales dans une direction paralléle aux forces exercées.

Si la période fondamentale réelle du bitiment, obtenue d’analyses en vibrations
libres, excéde celle obtenue avec I’équation du code, on peut réduire le coefficient S

jusqu’a 80% de la valeur obtenue avec la période calculée avec I’équation 2.3.

Dans I’équation 2.2, le coefficient de priorité de 1’ouvrage, I, correspond a 1.5
pour les batiments de protection civile. Ces bitiments sont congus en vue d’assurer des
services essentiels (hopitaux, casemnes de pompiers, postes et tours de radios, centrales
électriques, etc.) et doivent donc demeurer fonctionnels immédiatement aprés un
séisme. Le coefficient de priorité correspond a 1.3 pour les écoles et a 1.0 pour tous les

autres types de batiment.

Le coefficient de fondation, F, permet de tenir compte de I’influence du sol sur
les mouvements sismiques et les spectres de réponse. Le sol peut parfois amplifier les
mouvements sismiques qui se propagent du roc a la surface, dans les plages de
fréquences voisines des fréquences propres de la couche de sol superficielle. Ce

coefficient varie de 1.0, pour le roc et un sol trés dense, a 2.0 pour des sols mous.

Le poids de la structure, W, correspond au poids mort total de I’ouvrage, plus
25% de la charge de neige au toit pour la région étudiée. On doit cumuler le poids de

chacun des niveaux du batiment (équation 2.4).

w=3F, 2.4
=l

L
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La répartition du cisaillement a la base 4 chacun des étages et le calcul des
efforts correspondants peuvent étre effectués a 1’aide d’une analyse dynamique
élastique. Alternativement, pour les bitiments uniformes, la répartition du cisaillement
a la base (Vp) a chacun des étages se fait en appliquant i chaque niveau une force
latérale F, obtenue de I’équation 2.5. Cette demiére répartition suppose une oscillation

du batiment qui est essentiellement selon son premier mode de vibration.

_ (Vf - F;)thx
2 Wh,)

F,

X

2.5)

Dans cette équation, Wy est le poids du niveau considéré et h, est la hauteur de
ce niveau par rapport au sol. Pour les structures umiformes, cette répartition du
cisaillement, prend la forme d’un triangle inversé dont le sommet se trouve a la base du

batiment.

Lorsque la période fondamentale des batiments exceéde 0.7 sec, on doit ajouter
une force F: au sommet pour tenir compte de I’influence des modes supérieurs sur la
distribution du cisaillement de calcul provenant de l'équation 2.5. Cette force

concentrée au sommet est donnée par :

F,=007TV; <025V (2.6)
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2.2.2 Effets de torsion

Lors d’un séisme, les forces d’inertie a chaque étage agissent au centre de masse
de ce niveau. En présence d’une excentricité entre le centre de masse et le centre de
rigidité¢ de la structure, des moments de torsion horizontaux sont induits dans la
structure.

Lorsque l’on utilise I’équation 2.5 pour obtenir Ia distribution des forces
sismiques dans la structure (approche statique), on exige, dans le CNBC 1995,
d’augmenter ou de diminuer de 50% la torsion calculée, selon ce qui est le plus

défavorable et de tenir compte de la torsion accidentelle :

Tx=Fx(1.5e+/-0.1 Dy) Q.7
ou
Tx=Fx(0.5¢ +/- 0.1 Dqx) .8)

Dans ces équations, Tx et Fx représentent respectivement le couple de torsion a
considérer et la force latérale calculée par la méthode statique pour un plancher au
niveau x. Dans ces deux équations, Dy, est la dimension en plan du batiment dans la
direction perpendiculaire a la direction de la force sismique au niveau x tandis que e
représente la distance mesurée perpendiculairement a la direction de la force sismique

entre le centre de masse et le centre de rigidité a un niveau quelconque.
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2.2.3 Calcul des déformations

Dans le code du batiment, on spécifie que 1’on doit amplifier les déplacements
inter-étages Agasiique; Calculés sous la charge sismique Vi par le coefficient de
modification des forces afin d’obtenir les déformations inélastiques qui pourraient
survenir lors de la plastification des éléments ; Ay,

Am = R Agastique < 0.02 by 2.9)

Tel qu’indiqué a I’équation 2.9, Ay ne doit pas excéder 2% de la hauteur de
’étage. Cette limite de fléche a été établie pour prévenir des dommages trop importants
dans les éléments non structuraux. Pour les batiments de protection civile qui doivent
demeurer opérationnel suite a un séisme, la limite est fixée a 1% de la hauteur d’un

étage.

Le calcul Ay est basé sur le concept de ductilité ainsi que sur le concept de
déplacements égaux. Le niveau de ductilité atteint par une structure, est égal au rapport
de la déformation maximale atteinte, Ay, & la déformation requise pour obtenir la
premiére plastification dans la structure, A, :

p:ﬁ. (2.10)
AY

Ce principe de déplacements égaux fut observé par Newmark et Veletsos
(1960) : les déplacements latéraux maximums d’une structure sont indépendants du

niveau de résistance latérale (figure 2.2).
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>
A, Am A

Figure 2.2 Ilustration du principe des déplacements égaux

Ce principe de déplacements égaux représente une bonne approximation dans le
cas des bitiments possédant une période fondamentale assez longue. Par contre, pour
les batiments plus rigides dont la période naturelle s’éloigne de la période prédominante
des mouvements du sol, on risque d’avoir des déformations plus importantes et on

utilise plutot le concept d’énergie égale.

En effet, pour les batiments rigides, les systémes inélastiques vont se déformer
plus que les systémes élastiques puisque, avec I’endommagement du batiment, la
période fondamentale de la structure s’allonge et tend vers la période dominante des
mouvements du sol, ce qui donne lieu & une amplification dynamique plus importante.
Les énergies de déformation des systémes élastiques et inélastiques sont égales; elles

correspondent a 1’aire sous les courbes dans la figure 2.3 :

Figure 2.3 Illustration du principe d’énergie de déformation égale
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2.24 Effets P-A

Les effets P-A causent une amplification des efforts et des déformations dans un
batiment qui se déplace latéralement. Dans le CNBC 1995, les forces, les efforts
tranchants et les moments de renversement a chacun des étages sont multipliés par le

facteur d’amplification ( 1 + 6y ) pour tenir compte de ces effets, ou 6, est donné par :

SH.a,

6, == @.11)
> Fh,

Dans cette équation, ZF; est I'effort tranchant 2 un niveau donné. 1l

i=x

correspond a la somme des forces latérales qui agissent au niveau étudié et au-dessus de

ce niveau, Z W, correspond aux charges mortes et vives (D+0.5L) situées au-dessus du

i=x

niveau étudié et hg est 1a hauteur du niveau considéré .

Selon le code du batiment, si le facteur 6 obtenu de I’équation 2.11 est inférieur
a 0.1, les effets P-A peuvent étre ignorés. Par contre, lorsqu’il est supérieur a 0.4, le

batiment doit étre re-dimensionné, car il risque de devenir instable lors d’un séisme.
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23 COMPORTEMENT INELASTIQUE DES DIAGONALES

Dans cette section, on décrit le comportement inélastique des diagonales. Selon
I’approche adoptée par le Code national du batiment du Canada, seules les diagonales se
déforment dans le domaine inélastique afin de dissiper I’énergie. De fagon générale, la
dissipation d’énergie s’effectue en tension par la plastification des diagonales tendues
(AgFy) et en compression par le flambement inélastique des diagonales comprimées

avec la formation de rotules plastiques en flexion.

Aprés le premier cycle d’oscillation dans le domaine inélastique, on assiste a une
dégradation de la résistance en compression dans les diagonales (figure 2.4). Cette
dégradation provient de I’allongement résiduel des diagonales qui s’accumule a chaque
élongation inélastique et de 1’effet de Baushinger qui contribue 4 diminuer le module
d’élasticité tangent a chacun des cycles.

De plus, aprés le premier cycle, les diagonales accusent un cassé vis-a-vis des
rotules plastiques, ce qui contribue aussi a réduire leur résistance en compression.
Lorsque !’amplitude des déformations par cycle est augmentée, les déformations
inélastiques dans les rotules plastiques augmentent et la diagonale se brise
éventuellement vis-a-vis des rotules. On observe ce phénoméne dans les
contreventements concentriques en X dont les sections de diagonales sont en mesure de

travailler en tension et en compression ainsi que dans les contreventements en chevron.

Deux facteurs influencent le comportement inélastique des contreventements :

kL
L’élancement effectif de la diagonale, - influence la forme des boucles

d’hystérésis. Lorsqu’on dispose de section de diagonale trés élancée la résistance en

compression est moindre et I’énergie dissipée par cycle diminue. Par contre, lorsqu’on
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utilise des diagonales élancées, on augmente la longévité du systéme puisque le

flambement demeure élastique, sans la formation de rotules plastiques.

Le deuxiéme facteur déterminant est I’élancement des parois de la section des

b
diagonales qui est exprimé par le ratio de la largeur sur 1’épaisseur, (?) des parois.

max
Lorsque ce ratio diminue, on obtient une meilleure résistance au voilement local des
sections de diagonales et ainsi une résistance en compression qui se dégrade moins
rapidement et une meilleure résistance a la fracture.

Lorsqu’on utilise des diagonales trés élancées, on assiste 3 un pincement des
boucles d’hystérésis trés marqué ainsi qu’a une détérioration avec le nombre de cycles
(figure 2.4). Ce phénoméne est principalement causé par [’augmentation des
déformations et I’allongement progressif des diagonales qui sont plus présents dans ce
type de contreventement. En effet, la contribution de la diagonale comprimée est
négligée et seule la diagonale tendue peut dissiper 1’énergie.

,(XIPS)

XL/7 =80

Figure 2.4 Boucle d’hystérésis typique d’une diagonale (tiré de Feeney et Clifton,
1995)
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Dans les contreventements en chevron, les forces axiales dans les diagonales
tendues et comprimées sont en équilibre jusqu’a ce qu’une diagonale flambe. La poutre
doit reprendre en flexion la composante verticale suite au flambement d'une des
diagonales (figure 2.5). Il y a formation d’une rotule plastique dans la poutre sans
méme que les diagonales développent leur pleine capacité en tension.

Lorsque le chargement est inversé, la diagonale comprimée n’est plus en mesure
de se redresser parfaitement, a cause des déformations permanentes du plancher causées
par la force débalancée verticale. Si la diagonale opposée flambe a son tour, la
résistance du systéme diminue grandement et est régit par la résistance en compression
aprés le flambement des deux diagonales. La figure 2.5 illustre une boucle d’hystérésis

typique d’un contreventement en chevron.

4
T H  rra

- LT

Figure 2.5 Boucle d’hystérésis typique d’un contreventement en chevron (adapté
de ECCS, 1991)
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24 NORME CSA-S16.1-M89

C’est en 1989 que sont apparues les premiéres régles de calculs parasismiques
dans la norme canadienne sur ’acier CSA-S16.1. Dans- cette norme, certaines
restrictions permettent de créer des mécanismes de dissipation d’énergie en des endroits
stratégiques du batiment et d’assurer son intégrité structurale lors d’un séisme
important. Cette section traite des régles de calculs imposées pour les deux catégories
de contreventements concentriques spécifiés par le code national du batiment du
Canada :

e Ossatures contreventées ductiles : R=3.0 (DBF)
e Ossatures contreventées avec ductilité nominale : R=2.0 NDBF)

24.1 Contreventements concentriques ductiles (R=3.0)

Ces contreventements concentriques ont la capacité d'absorber l'énergie par la
plastification des diagonales en traction et par le flambement inélastique des diagonales
en compression. Pour un tel systéme, on attribue un coefficient de modification des
charges sismiques R = 3 puisqu’on s'attend a développer des déformations inélastiques

élevées lors d'un séisme.

Configuration :

Pour chaque niveau, la proportion de l'effort tranchant reprise par la diagonale
tendue et la diagonale comprimée ne doit pas excéder 70% (figure 2.6). Cette
disposition élimine ainsi les configurations ol on n’a quune seule diagonale pour
résister aux efforts tranchants. On peut aussi toujours compter sur une diagonale
travaillant en tension pour reprendre les efforts, ce qui évite I'accumulation des

déformations inélastiques dans une direction seulement.
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REDWOOD AND CHANNAGIRT
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Figure 2.6 Restrictions s'appliquant aux contreventements concentriques ductiles
selon la norme d'acier (adapté de Redwood et Channagiri, 1991)

On exige cette répartition de I'effort entre les diagonales tendues et comprimées
le long de chacun des axes de la structure afin d'éviter la dégradation rapide de la
rigidité et de Ia résistance en torsion de la structure que provoquerait le flambement des
diagonales le long d'un axe ou on aurait des diagonales inclinées dans une direction

seulement.

Puisque les diagonales tendues reprennent une grande partie de [effort
tranchant, les diagonales comprimées peuvent flamber sans engendrer une perte

catastrophique de la capacité a reprendre I’effort tranchant.

L'utilisation des contreventements avec diagonales travaillant en tension
seulement ainsi que les contreventements en chevron sont exclus de cette catégorie de
contreventements ductiles pour les raisons suivantes : les premiers possédent une
capacité d'absorber I'énergie limitée et n’offre que peu de redondance dans le systéme,
tandis que pour les contreventements en chevron, on n'est pas certain de pouvoir

développer la résistance en traction des diagonales.
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Diagonales :

L’équation 2.12 indique le critére d'élancement a respecter. Etant donné que
I'énergie absorbée diminue lorsque 1’on augmente I'élancement, on veut s'assurer d’étre

en mesure de pouvoir dissiper un minimum d'énergie.

L 190
L 0 (2.12)

r- 1/ Fy
Les restrictions quant au rapport de la largeur sur I'épaisseur permettent d'éviter
le voilement local des diagonales qui peut entrainer une perte de résistance et une

rupture prématurée (tableau 2.3).

Tableau 2.3 Limite sur le ratio largeur / épaisseur (CSA, 1989)

Profilés ZoetZ,<2
W (ailes) 2 _ _Ii9_
symétrique t JFy
HSS carré b 291
tJFy

Afin de tenir compte de la dégradation de la résistance en compression sous des

chargements cycliques, on diminue la résistance en compression des diagonales en lui

appliquant un facteur de réduction :

Cl’

€= (1+0351) (2.13)
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Dans cette équation, C_correspond a la résistance pondérée en compression
réduite pour les diagonales. La résistance en compression des diagonales est donnée par
C: (équation 2.14) et A correspond au coefficient d’élancement (équation 2.15). On
considére une valeur de n=1.34 pour les profilés W ou les proﬁlés HSS de catégorie C

(sans relaxation de contraintes résiduelles).

Dans I’équation 2.15 qui permet d’obtenir le coefficient d’élancement, L
représente la longueur de la diagonale, r, le rayon de giration, F, la nuance d’acier et E
correspond au module élastique de I’acier fixé a 200 000 MPa.

C, =¢d F,(1+A")"'" 2.19)
L | Fy
A= N E (2.15)

Si les diagonales en tension possédent une réserve de résistance suffisante pour
compenser la différence entre C; etC., on n’a pas besoin d’appliquer ce facteur et on

considére la résistance C,non-réduite dans les calculs.

Assemblages des diagonales :

Pour toutes les zones sismiques, les assemblages des diagonales doivent pouvoir
reprendre un effort correspondant a la plus petite des deux valeurs suivantes : la
résistance ultime en tension des diagonales (AgFy) ou ’effort axial imposé par deux

fois les charges séismiques pondérées plus les charges de gravité (2E + Grav).
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Les efforts dus aux charges de gravité proviennent de la plus critique des
combinaisons : D ou D + 0.5L. La valeur de deux fois les charges séismiques
correspond aux charges latérales d'un batiment dimensionné avec un coefficient de
modification des charges R=1.5.

Poutres et poteaux :

Les poutres et les poteaux, de méme que leurs assemblages, doivent étre congus
pour reprendre les charges de gravité en plus des efforts qui sont induits lorsque les
efforts dans les diagonales atteignent la résistance non pondérée des diagonales ; c’est-a-

due% ou ¢ . Dans ce calcul, les efforts dans les diagonales peuvent étre limités a
Grav + 2 E (Figure 2.7).

y ¢Grav ¢Grav

> / * < Grav + 2E (DBF)

~2C /b * < Grav + 1.33E (NDBF)
RS )
*Tr /¢ -o .
“C_/%

Figure 2.7 Efforts limites dans les diagonales et les poteaux
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2.4.2 Contreventements concentriques avec ductilité nominale (R=2.0)

Ces contreventements ont la capacité d'absorber une quantité limitée d'énergie
par des déformations inélastiques en flexion dans les diagonales ou tout simplement par
I'allongement inélastique des diagonales. On leur attribue un coefficient de
modification des charges sismiques égal a 2.0.

Les exigences de la rorme sont semblables a celles pour les contreventements
ductiles sauf qu’on permet d’autres configurations et que les restrictions sont moins

sévéres au niveau des diagonales.

Configuration :

Les contreventements en chevron et les contreventements avec barres €élancées
ne travaillant qu’en traction peuvent étre considérés comme des contreventements
concentriques avec ductilité nominale, 2 condition de respecter certaines dispositions

particuliéres.

Pour les contreventements en chevron, la poutre ou se joignent les diagonales
doit étre une section de classe 1 et doit posséder une résistance suffisante pour reprendre

les charges de gravité non pondérées sans le support des contreventements.

Diagonales :

Les sections de diagonales qui travaillent en compression doivent étre de classe

2 et il n’existe pas de restriction particuliére quant a la limite d’élancement des
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diagonales. Si on utilise des diagonales élancées ne travaillant qu’en tension, il n’existe
plus de restriction pour la classe des sections et I’élancement.

Assemblages des diagonales :

Pour ce type de contreventements, les assemblages des diagonales doivent
posséder une résistance égale & la plus petite des deux valeurs suivantes : la résistance
ultime en traction des diagonales : AgFy ou 1.33 fois les charges séismiques pondérées
plus les charges de gravité (1.33E + Grav). Cette valeur de 1.33 fois les charges
séismiques correspond aux charges latérales d'un batiment dimensionné sans détails
pour obtenir un comportement ductile (R=1.5).

Pour les diagonales travaillant en tension seulement, un facteur additionnel de
1.1 doit étre ajouté pour tenir compte des forces d’impact qui peuvent se produire dans
les connections lorsqu’une diagonale flambe et se tend soudainement lors d’un séisme.

Ce phénoméne est expliqué plus en détails a la section 2.9 de cette revue de littérature.

Poutres et poteaux :

Les poutres et les poteaux sont congus pour reprendre les charges de gravité en
plus des efforts induits par des forces dans les diagonales correspondant a la résistance

¢ ). Dans ce calcul, les forces dans les diagonales

non-pondérée des diagonales ( %ou

peuvent étre limitées a Grav + 1.33 E, voir figure 2.7.
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25 NORME CSA §16.1-94

L’édition 1994 de la norme S16.1 est celle qui est présentement en vigueur au
Canada. La principale différence par rapport a I’édition 1989, réside dans le fait que les
efforts pour le calcul des assemblages et autres piéces de la structure varient selon les
zones d'accélération et de vitesse. Ces différences sont décrites dans ce qui suit.

2.5.1 Contreventements concentriques ductiles (R=3.0)

Pour les contreventements concentriques ductiles (R=3) situés dans une zone
d'accélération (Z,) ou de vitesse (Z,) supérieure ou égale a 3, les assemblages des
diagonales doivent étre en mesure de développer la résistance ultime en traction des
diagonales qui se plastifient (AgFy) a moins que l'ingénieur démontre qu'une résistance
plus faible soit adéquate. Dans cette édition de la norme, on a donc éliminé la limite
supérieure (Grav + 2 E) pour les régions sismiques actives, mais on laisse a I’ingénieur
la possibilité d’évaluer et d’utiliser 1’effort maximal qu’il croit susceptible de se
développer dans les diagonales lors d’un séisme.

Dans les zones d'accélération et de vitesse 1 et 2, les connections doivent résister
au plus grand des efforts suivants : 'effet des charges pondérées ou la résistance ultime
en compression des diagonales, sans toutefois excéder la limite prescrite imposée dans
la norme 1989, c’est-a-dire : deux fois les charges s€éismiques pondérées plus les charges

de gravité (2E + Grav).

On constate que pour les zones sismiques peu actives, la limite supérieure
s’applique toujours. Cependant, dans les commentaires de la norme, on recommande
d’utiliser quand méme un effort correspondant a AgFy pour les étages supérieurs des
batiments.
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Les poutres et les poteaux doivent étre cougus pour les charges de gravité plus
les efforts produits par les forces dans les diagonales qui ont été utilisées pour le calcul

des assemblages. Contrairement aux assemblages des diagonales, on doit considérer Ia
résistance réduite en compression des diagonales, C, si cela crée une combinaison plus
critique. Les restrictions quant au rapport de la largeur sur I'épaisseur permettant de

contrdler le voilement local des diagonales varient aussi selon la zone sismique :

Tableau 2.4 Limite sur le ratio largeur / épaisseur (CSA, 1994)

Profilés ZyetZ, <2 ZyetZ, 22
W (ailes) b_ 170 b_14

t = JFy t = Py
HSS carré b_ 420 b_ 330

t JFy t~ JFy

2.5.2 Contreventements concentriques avec ductilité nominale (R=2.0)

Les diagonales des contreventements en chevron situés dans les zones de vitesse
égale ou supérieure a 4, doivent respecter les critéres d’élancement et le ratio maximum
de la largeur sur I’épaisseur prescrit pour les contreventements ductiles étant donné la

possibilité d’une forte demande en ductilité.

Pour les batiments munis de contreventements a ductilit¢ nominale situés dans
les zones d'accélération ou de vitesse de 2 et plus, on doit dimensionner les assemblages
des diagonales pour la résistance ultime en traction (AgFy) des diagonales 4 moins de

prouver que ce ne soit pas nécessaire.
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Dans la zone 1, les connections doivent résister au plus grand des efforts
suivants : I'effet des charges pondérées ou la résistance nominale en compression des
diagonales mais les efforts ne doivent pas excéder 1.33 fois les charges séismiques
pondérées plus les charges de gravité (1.33E + Grav), soit la limite prescrite par la

norme 1989.

Comme dans la norme de 1989, on doit considérer un facteur d'amplification de
1.1 pour les diagonales travaillant en tension seulement pour tenir compte des forces
d'impact dans les connections.

Les poutres et les poteaux et leurs assemblages, doivent résister aux charges de
gravité plus les efforts produits par les forces dans les diagonales qui ont été utilisées
pour le calcul des assemblages. Pour les zones sismiques élevées, la force maximale
susceptible de se développer dans les colonnes est donnée a I’équation 2.16. On
applique la combinaison RCSC décrite a la section 2.6 de ce chapitre.

(Conae)e =(Ciasi )e +(AF, ), sin_+Z.[((A,F, +C, ), 5inb, )? (2.16)

Dans les contreventements en chevron, la force maximale de compression dans
les poteaux (figure 2.8) survient lorsque la diagonale flambe pour la premiére fois (C,)

en plus des charges de gravité provenant de la combinaison la plus critique.

(Cnlax )x = (CMJL ).: + (cn )i+l Sin9x+l + ZJ((C:: )i Sinei )3 (2’17)
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D+0.5L
A C,
A
Cu
Diagonales élancées

Figure 2.8 Forces de compression maximales dans les poteaux

2.6 EFFORTS CUMULES DANS LES COLONNES

Pour le calcul des poteaux dans les batiments multi-étagés, Redwood et
Channagri (1991) ainsi que Redwood et Lu (1991) ont constaté qu’il s'avére trop
conservateur de cumuler les efforts de toutes les diagonales atteignant leur résistance
ultime simultanément. Il est en effet peu probable que cette situation se produise,
surtout lorsque le nombre d’étages est grand.

Os ont démontré qu'on peut réduire les efforts cumulés dans les colonnes en
considérant la résistance ultime des diagonales pour I'étage étudié, puisque cet effort
affecte directement le poteau étudié, et la racine carrée de la somme des carrés (RCSC)
des composantes verticales des efforts agissant dans les diagonales des étages au-

dessus :

(Cf),. = (Cgm),. +(c,), +JZ:'+,(C6)J_ (2.18)
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Dans cette équation, Cgrav correspond a I’effort axial dii aux charges de gravité et
Cs est la composante verticale des efforts dans les diagonales qui sont induites dans les

colonnes.

(Cf)z = (me)z +(Ang2 sin02) +

\[(((Ang, + Cu,)sin 0,)2 +(( AgFy, + Cu4)sin 94)2 )

Figure 2.9 Illustration de la combinaison RCSC sur un bitiment de 4 étages

D'aprés les résultats de ces études, l'utilisation de la résistance ultime des
diagonales jumelée a la combinaison RCSC est appropriée pour les étages du haut mais
semble trop conservatrice pour les étages du bas. Les auteurs suggerent donc de
développer une combinaison qui permettrait une atténuation plus rapide des efforts

induits dans les colonnes sans toutefois proposer de mod¢les.
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2.7 VALIDATION DES LIMITES SUPERIEURES PROPOSEES DANS LA
NORME CSA/S16.1-89

Plusieurs recherches ont été effectuées pour valider les limites supérieures de la
norme CSA/S16.1-89 sur les efforts de calcul dans les assemblages des diagonales et
dans les poteaux. Ces recherches ont conduit a I’élimination de ces limites supérieures
pour les zones sismiques actives dans la norme actuelle (CSA, 1994).

Tremblay et Stiemer (1991a, 1991b) ont traité du surplus de résistance a l'effort
tranchant causé par un sur-dimensionnement possible des diagonales, pour des
contreventements concentriques en treillis ductiles travaillant en tension et en

compression,

Dans ces deux études, ils ont comparé les résultats obtenus d’analyses
dynamiques aux dispositions de la norme canadienne (CSA, 1989) et de la norme
américaine (UBC, 1988). Cette comparaison s’est faite au niveau de I’effort tranchant

aux étages. Pour ces deux normes, les valeurs maximales imposées sont :

e Vy <V, mais limité & 2E (CSA, 1989)

e Vp < 1.25V, pour tenir compte du durcissement de l'acier mais limité a

[%R-"—)E =3V (UBC, 1988)

Les valeurs de Vy, représentent ’effort tranchant maximal anticipé lors d’un
séisme, tel que suggéré par la norme, et V,, correspond a la résistance ultime a I’effort
tranchant. Un exemple de calcul de Vu est donné a la figure 2.10. Dans cette figure, C,

et T, représentent respectivement la résistance en compression et en traction des

diagonales.
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Vl
cum—)
T, ¥ _T,cos0+C,cos0
‘ ¢ ¢
D

Figure 2.10 Exemple de calcul de V,

En pratique, la résistance disponible dans les diagonales est supérieure a celle
requise pour reprendre les charges sismiques spécifiées par le CNBC. Ce surplus
apparait surtout lorsque le choix des diagonales est gouverné par les limites
d'élancement, critéres de fléches, disponibilité de sections limitée ou lorsque les

diagonales sont uniformisées.

D'autres facteurs contribuent a sous-estimer la résistance a l'effort tranchant dans
un batiment :

e L'utilisation de K=1.0 pour la longueur effective des diagonales, ce qui est
conservateur.
o Une résistance réelle de l'acier souvent supérieure a la valeur nominale spécifiée.

e La contribution des autres éléments structuraux a la résistance aux charges latérales.

Ce surplus de résistance est d’autant plus marqué lorsque la demande a I’effort
tranchant Vy est faible; c'est-a-dire pour les batiments de plus petite dimension et de
faible hauteur ou encore dans les étages supérieurs des batiments élevés (figure 2.11).
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Figure 2.11 Résistance a P’effort tranchant dans des contreventements typiques
(adapté de Tremblay et al 1991b).

Dans les étages du haut, I’effort tranchant est plus faible et les sections de
diagonales sont de plus petite dimension, elles sont donc plus élancées et la résistance

disponible est plus importante, tel qu’illustré aux figures 2.11 et 2.12.

W= s W) COS O
]

we2C COSO
-l
m

Figure 2.12 Résistance supérieure disponible dans les contreventements (adapté de

Tremblay et al. 1991b)
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Les auteurs ont fait des analyses dynamiques non-linéaires sur des bitiments de
différentes hauteurs : 2, 4, 8 et 12 étages situés dans la région de Vancouver. On
constate que le surplus de résistance engendre parfois des efforts plus importants que les
limites supérieures permises par les deux normes, surtout dans les bitiments de faible
hauteur et dans les étages supérieurs des multi-étagés. Ces limites imposées sont donc
inadéquates pour prévenir une rupture fragile lors d’un séisme majeur.

Redwood et Channagiri (1991) ont effectué des analyses dynamiques non-
linéaires sur des batiments de 8 étages situés dans la région de Victoria. L’étude a porté
sur le comportement de deux types de contreventements concentriques avec une

configuration en X sur deux niveaux :

e Contreventements concentriques ductiles (R=3)
e Contreventements concentriques avec ductilité nominale (R=2)

Ces résultats étaient comparés a ceux d’un systéme sans considération spéciale
pour obtenir un comportement ductile (R=1.5), méme si un tel systéme n'est pas permis

dans une zone sismique comme Victoria.

Les assemblages des diagonales des structures étudiées ont été calculés pour la
résistance ultime des diagonales en tension (AgFy) sans tenir compte des limites
supérieures de la norme S16.1-89. Les colonnes ont été calculées pour reprendre les
charges de gravité en plus de la composante verticale de la résistance ultime des

diagonales, en se basant sur ’approche RCSC.

Dans les analyses, on a aussi observé une concentration de déformations
inélastiques au niveau des étages supérieurs. En effet, les diagonales plastifient et les

efforts qu’elles induisent dans les colonnes excédent ceux prescrits par la norme S16.1-
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89. Par contre, dans les batiments, les colonnes sont demeurées élastiques méme si les
efforts aux niveaux supérieurs excédaient parfois les valeurs de calcul, puisque les

colonnes avaient été dimensionnées pour reprendre la résistance ultime des diagonales.

Les auteurs ont donc démontré que les limites proposées par la norme S16.1 de :
2E + Grav et 1.33E + Grav, utilisées respectivement pour les contreventemenis ductiles
et avec ductilité nominale ne sont pas adéquates dans les zones sismiques a risques. IIs
proposent, pour Victoria, d'assurer des connections pouvant reprendre la résistance
ultime des diagonales qui plastifient (AgFy) dans les étages supérieurs du batiment. Les
colonnes doivent aussi reprendre la composante des diagonales qui plastifient en

considérant la combinaison RCSC.

Le choix des diagonales influence directement les autres éléments structuraux ;
on recommande de sélectionner une résistance le plus prés possible des charges
sismiques anticipées, de fagon a obtenir une gradation des sections sur toute la hauteur

du batiment.

Deux études réalisées par Redwood et Lu (1991) et Redwood et Channagiri
(1991) ont aussi permis d’étudier les limites supérieures proposées par la norme (CSA,
1989). L’étude porte sur des batiments de 8 étages a Victoria et des batiments de 8 et 20
étages situés 3 Montréal. Les batiments sont composés de contreventements i
configuration en X sur deux étages et sont congus selon le CNBC 1990 et la norme CSA
1989.

Tel que mentionné précédemment, les résultats obtenus pour les bitiments
dimensionnés de fagon a reprendre la résistance ultime en tension des diagonales qui

plastifient (AgFy) & Victoria, confirment que les forces latérales sismiques excédent les
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charges de calcul, surtout dans les étages supérieurs, ce qui contribue a la plastification
des diagonales. Les efforts induits par ces diagonales surchargent donc les poutres et les
colonnes. Par contre, les efforts obtenus pour les batiments situés 4 Montréal
respectaient la limite supérieure mentionnée dans la norme S16.1-89.

En conclusion, les limites imposées dans I’édition 1989 de la norme S16.1 sont
adéquates pour Montréal mais ne devraient pas étre utilisées pour une région sismique

active telle que Victoria.

Khoja (1994) a étudié le comportement de bitiments munis de
contreventements concentriques en X répartis sur deux niveaux. La conception était
basée sur une ébauche préliminaire de la norme 1994. Les principales modifications

suggérées par les auteurs se retrouvent en annexe A.

Les batiments étudiés consistent en des batiments de 16 et 24 étages,
dimensionnés pour les zones sismiques 2 (v=0.10 m/s), 3 (v=0.15 m/s), 4 (+v=0.20 m/s)
et 5 (v=0.3 m/s) munis de contreventements ductiles (R=3.0) ou de contreventements
avec ductilité nominale (R=2.0).

Pour les contreventements ductiles situés dans une zone inférieure a 4, I’ébauche
de la norme spécifiait que ’on devait choisir le plus petit effort parmi : AgFy, C, ou
Gravité + 2E, pour le dimensionnement des assemblages et des poteaux. Pour les
contreventements avec ductilité nominale situés dans une zone inférieure ou égale a 4,
on devait choisir le plus petit effort entre : AgFy, C, ou Gravité + 1.33E. La limite de
Cu, permet de s'assurer que les diagonales peuvent au moins développer leur résistance

en compression.
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Les résultats démontrent que les efforts dans les diagonales sont supérieurs a la
limite imposée par 1’ébauche de la norme et que les forces utilisées pour dimensionner
les colonnes sont trop faibles comparées aux forces induites dans les colonnes lors d’un

séisme.

D’aprés les résultats obtenus de cette étude, utiliser des efforts moindres que la
résistance ultime des diagonales qui plastifient, tel que permis par la norme, pour les
zones sismiques inférieures a 4 s'avére inadéquat. Les connections devraient étre
dimensionnées pour la résistance ultime des diagonales AgFy pour les contreventements
ductiles, peu importe la zone sismique.

Medhekar et Kennedy (1998), ont étudié le comportement de batiments d’un
seul étage congus avec un coefficient R=1.5, et localisés dans une zone sismique active.
Selon le CNBC, on peut utiliser un coefficient de modification des forces de 1.5 pour
des batiments de 3 étages et moins ou pour des batiments localisés dans des zones

sismiques de vitesse et d’accélération de 1 ou moins.

Les résultats de leurs analyses démontrent que les efforts dans les diagonales
peuvent atteindre la résistance ultime des diagonales, mé€me si les diagonales sont plus
résistantes que ce qui est requis pour rcprendre les charges sismiques de calcul. Par
conséquent, ils recommandent des régles de calcul et des restrictions plus sévéres

comme celles pour les contreventements ductiles et a ductilité nominale.
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28 BESOIN D’UNE NOUVELLE LIMITE SUPERIEURE

D’apreés les conclusions de la section précédente, les assemblages des diagonales
ainsi que les poteaux devraient étre dimensionnés en considérant la résistance ultime en
tension des diagonales. Cette affirmation pourrait cependant s’avérer trop conservatrice
puisque les résultats de nombreuses recherches démontrent qu’il existe
vraisemblablement une limite ou la plastification cesse avec I’augmentation de la
section des diagonales. La norme CSA 1994 donne probablement lieu a des sections de
poutres et de poteaux trop sécuritaires dans le cas des diagonales fortement sur-
dimensionnées. De plus, ceci contribue a augmenter la rigidité du batiment et, par
conséquent, les efforts induits dans les divers éléments structuraux.

Caron (1997) a étudié l'effet du sur-dimensionnement des diagonales sur les
forces induites dans les connections et les éléments adjacents, en modifiant les sections

de diagonales de fagon a ce qu’elles soient plus rigides.

Les batiments étudiés sont de 8 étages. Ils sont situés dans la région de Victoria
en Colombie-Britannique et congus selon la norme d'acier CSA 1994 et le CNBC 1995.
IIs possédent des contreventements avec configuration en X portant sur deux étages.
Les analyses ont été effectuées pour quatre jeux de diagonales congues pour des charges

sismiques calculées avec R=3.0, 1.5, 0.75 et 0.5.

Les poutres etles colonnes du systéme de résistance aux charges latérales
correspondent aux sections obtenues lors du dimensionnement initial pour des
diagonales développant, C, en compression. Par la suite, seules les sections des
diagonales ont été modifiées; en sélectionnant de nouvelles diagonales dont la

résistance en compression se rapproche le plus de 2C;, 4C, et 6C;.
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Les résultats obtenus démontrent une augmentation de la plastification des
colonnes a mesure que la capacité des diagonales augmente. En réalité, les diagonales
sur-dimensionnées reprennent plus d'efforts lors d'un séisme et on devrait prendre en
compte des efforts induits plus importants lors de la conception des colonnes et des

connectons.

Le niveau de résistance au-dela duquel les diagonales cessent de flamber et de
plastifier, se situe entre 2C, et 4C,. La limite choisie de 3C; correspond a dimensionner
pour des forces sismiques basées sur un coefficient R=1.0. Pour cette limite de 3Cr on
obtient des forces maximales 2.1 fois plus importantes que celles développées dans les
sections de diagonales typiques. On propose donc d’utiliser ce coefficient (R=1.0) lors

du dimensionnement des colonnes pour controler 1a plastification indésirable.

Medhekar et Kennedy (1998) ont réalisé une étude qui porte sur des bitiments
d'un seul étage munis de contreventements concentriques en X situés a Vancouver.
L'influence du sur-dimensionnement des sections de diagonales est examinée en
comparant la réponse d’un batiment typique, dimensionné avec un coefficient R=1.5,
avec celle d’un batiment sur-dimensionné dont les sections des diagonales sont 4 fois

plus grosses (R=0.375).

Les résultats démontrent que les efforts maximums atteints dans les diagonales
sur-dimensionnées sont égaux a 52% de leur limite €lastique, ce qui correspond a des
efforts produits par des charges sismiques obtenues avec un facteur R

approximativement égal a 0.7.
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2.9 TAUX DE DEFORMATION

Pour les contreventements concentriques avec ductilit¢ nominale, dont les
sections de diagonales sont élancées, la norme canadienne sur I’acier recommande
d’amplifier par 1.1 les efforts dans les assemblages, pour tenir compte d’un phénoméne
d’impact qui survient, lorsqu’une diagonale flambe et se tend soudainement lors d’un

séisme.

On croit maintenant que ce phénoméne d’impact est, en réalité, une
augmentation de la résistance de 1’acier qui provient du taux de déformation élevé qui se
développe lors de séismes. En effet, ’augmentation des propriétés mécaniques de
I’acier dont, principalement, la limite élastique, donne lieu a des efforts axiaux plus
élevés dans les diagonales qui se plastifient, induisant ainsi des efforts plus importants

dans les assemblages et les colonnes.

1 existe peu d’information sur le comportement des piéces soumises a des
sollicitations sismiques dynamiques, pour lesquelles les taux de déformations peuvent
atteindre jusqu’a 107'/sec. Les études de ce phénomeéne sous des sollicitations

dynamiques de type sismique originent principalement du Japon.

Les résultats de tests comparatifs entre la résistance sous chargement dynamique
et statique sur des tiges d’acier réalisés par Wakabayashi et al. (1984) ont permis de
définir I’équation 2.19 qui décrit bien I’augmentation linéaire de la limite élastique de

I’acier de 10 4 15%, avec I’augmentation logarithmique du taux de déformation.

F ) [ ]
~Yémaniawe _ 1, 0,0473l0g| = (2.19)
FYsuﬁque >4

]
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Dans cette équation Fysynsmique cotrespond a Ia limite élastique de I’acier sous
chargement dynamique dont le taux de déformation est € tandis que Fygaique est la

limite élastique observée sous un taux de chargement statique, €, = 50e™ / sec

Selon Wakabayashi er al. (1984), le niveau maximum du taux de déformation
anticipé dans une structure lors d’un chargement dynamique dépend de la période
fondamentale de la structure et de la demande en ductilité anticipée. Les batiments plus
ductiles semblent plus affectés.

Des observations expérimentales réalisées par Suita ef al. (1992) ont permis de
démontrer une augmentation de la limite élastique et par le fait méme des contraintes

sur les éprouvettes d’acier lorsque le taux de déformation passe de 10~ /sec a 10"/ sec.

Les propriétés des structures d’acier sollicitées de fagon dynamique vont varier
de celles obtenues lors d’essais statiques par I’influence du taux de déformation tel que
le démontre la figure 2.13. On constate une augmentation des efforts de 18% lors du
chargement dynamique pour ce cadre rigide contreventé.

O

~N

restoring force P (tonf)
&H

% 2 4 3 8 10
lateral displacement 8 (cm)
Figure 2.13 Augmentation des efforts de 18% lors du chargement dynamique
. (adapté de Suita et Al. 1992)
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Des études expérimentales récentes (Tremblay et Filiatrault, 1996), effectuées
sur des modéles de 2 étages avec diagonales élancées, ont permis d’obtenir une bonne
corrélation avec les valeurs obtenues de 1’équation 2.19 développée par Wakabayashi et
al. (1984). La résistance ultime en tension est moins affectée que la limite élastique en

présence de taux de déformation similaires (tableau 2.5).

Tableau 2.5 Amplifications dynamiques (adapté de Tremblay et Filiatrault, 1996)

Amplification Valeur moyenne Valeur maximale
Fa 4% 7%
Fll-l’
F, 12% 14 %
F, )

En conception, on devrait appliquer un facteur d’amplification dynamique a la
résistance ultime des diagonales. L’équation proposée par Wakabayashi permet

d’obtenir une amplification d’environ 1.15 pour des taux de déformations de I’ordre de

e = 0.1/ sec, cette amplification constitue une valeur conservatrice.



2.10 COMPORTEMENT DES CONTREVENTEMENTS EN CHEVRON

Khatib (1988) a étudié en profondeur le comportement inélastique sismique des
contreventements en chevron. Cette étude a permis d’observer qu’une redistribution
considérable des efforts survient suite au flanbement des diagonales et que la rigidité de

la poutre et 1’élancement des diagonales constituent des facteurs importants.

L’auteur a entre autre, évalué ’effet d’utiliser des poutres fortes (capable de
reprendre la force verticale débalancée maximale en plus des charges de gravité etil ya
plastification de la diagonale tendue avant la formation de rotule plastique dans la
poutre) vs des poutres faibles. Les poutres fortes permettent d’augmenter la résistance a
un étage donné suite au flambement des diagonales, tandis qu’avec des poutres faibles,
la résistance diminue aprés le premier flambement. Les poutres fortes engendrent des

forces de compression plus importantes dans les colonnes.

De fagon générale, les diagonales tendues des contreventements en chevron, ne
sont pas en mesure d’atteindre leur pleine capacité car les poutres sont trés flexibles, la
force dans les diagonales tendues demeure quasi constante. De plus, on observe des
concentrations de déformations inélastiques a certains niveaux ce qui contribue a la

formation d’étages souples.

Remennikov et Walpole (1998) ont étudié les efforts maximaux susceptibles de
se développer dans les éléments de contreventements a chevron congus pour une
ductilité de p=3. Des analyses dynamiques ont été effectuées sur des batiments de deux
étages, localisés dans une zone active comparable a la zone 4 des Etats-Unis. Lors de ce
projet, trois différentes approches pour le dimensionnement de la poutre ont été

étudiées. Celles-ci sont résumées au tableau 2.6.
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Tableau 2.6 Description des trois approches utilisées lors du calcul de la poutre

1) La poutre doit reprendre les charges de gravité
seule sans 1’appui offert par les diagonales.

AgFy

2) La poutre doit reprendre les charges de gravité
ainsi que la force débalancée qui provient de la
différence entre la diagonale tendue plastifiée et la
diagonale comprimée. On pose la résistance
réduite en compression égale a 30% de la

résistance initiale, N (0.3N,).

3) Méme approche que 2) mais on considére que
tout de suite aprés le flambement de la diagonale
comprimée, la force dans la diagonale tendue est
égale a N.. Dans la diagonale comprimée, elle est
égale a a_N. ou o_est un facteur de réduction qui
tient compte de la diminution de la capacité en

compression apres le flambement des diagonales.

Ce facteur de réduction o varie de 0.2 4 1 et est directement proportionnel

I’élancement de la diagonale et dépend de la catégorie de contreventements utilisée, tel

que le démontre le tableau 2.7. On considére qu’il n’y a pas de réduction de la

résistance en compression pour ces sections lorsque I'élancement est inférieur a 30,

étant donné que les boucles d’hystérésis sont généralement stables.
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Tableau 2.7 Facteur de réduction pour la résistance apreés-flambement (NZS, 1997)

o’ Elancement (1)
1.0 0<2, <30
42.15/ 2! 30 <2, < 120
Diagonales de catégorie 1 et 2
7.7/ A€ 30<2,<120
Diagonales de catégorie 3

Dans les approches 1) et 3), on s’attend a des déformations inélastiques dans la
poutre, puisqu’elle n’est pas dimensionnée pour la force débalancée maximale possible.
On s’attend donc a ce que les forces de traction dans les diagonales n’atteignent pas
AgFy et que la dissipation d’énergie s’effectue par rotation plastique de la poutre et
flambement inélastique des diagonales.

D’aprés les résultats obtenus, ’endommagement structural des batiments
dimensionnés selon 1’approche 1) est le plus grand. Les approches 2) et 3) pour
lesquelles on considére une force débalancée verticale additionnelle dans le calcul de la
poutre, donnent des indices d’endommagement réduits au niveau des poutres ainsi que

des déplacements inter-étages plus faibles.

Les conclusions sont que I’approche 1) génére un systeme incapable de résister
a une sollicitation sismique importante, 1’approche 2) est un peu trop conservatrice et,
finalement, que 1’approche 3) requiert un systéme en mesure de développer une grande

ductilite.
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Une série d’analyses supplémentaires a aussi été effectuée pour différents
niveaux de rigidité et de résistance des poutres. Dans ces analyses, o max représente le
ratio de la force maximale obtenue dans les diagonales divisée par la capacité en tension
des diagonales (AgFy).

On constate que pour des valeurs de a+, mex > 0.35, les déplacements inter-étages
imposés de 2.5% (NZS 4203, 1992) sont respectés. Par contre, on recommande
d’utiliser un coefficient o;. max 2 0.8, pour limiter le niveau de ductilité du systéme a
us=6. Cette recommandation résulte en des poutres plus fortes capables de redresser les
diagonales comprimées lors d’un changement de chargement. La figure 2.14 et le
tableau 2.6 présentent la comparaison entre le dimensionnement des poutres faibles et
des poutres fortes.  L’équation proposée pour le calcul des poutres fortes est :

. L
M =@, pn 48FY — N, ) sin 0+ My (2.20)
----- otule
a+.mcht “ch ; £ N, o, N: r
Poutre faible Poutre forte

Figure 2.14 Comparaison entre une poutre faible et une poutre forte
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2.11 COMPARAISONS AVEC LES NORMES DE DIFFERENTS PAYS

De fagon générale, la philosophie adoptée par les différents codes a travers le
monde est semblable : I’énergie doit étre dissipée par les diagonales alors que les autres
éléments doivent demeurer essentiellement élastiques. Reégle générale, on y utilise
’approche de calcul par capacité afin d’évaluer les efforts de calcul dans les éléments
devant demeurer €élastiques. Cette section compare certaines dispositions ayant trait i la

conception des contreventements concentriques pour différents pays.

2.11.1 Limites élastiques de ’acier des diagonales

Canada :

Dans la norme S16.1 actuelle, aucun coefficient n’est utilisé pour tenir compte
des propriétés réelles des matériaux utilisées dans les diagonales. Il est donc important
pour le concepteur de vérifier la nuance d’acier réellement utilisée dans la fabrication
des diagonales pour s’assurer de ne pas surcharger les éléments non-ductiles et ainsi

conserver le comportement ductile de la structure.

Etats-Unis :

La norme AISC (1997), utilise un coefficient Ry, qui tient compte de la
différence entre la valeur réelle et nominale de la limite élastique de I’acier. Ce
coefficient correspond a 1.5 lorsque I’acier utilisé est de type ASTM-A36 (F,=250 MPa)
eta 1.1 lorsque la nuance est de ASTM-AS2, nuance 50 (Fy= 350 MPa).
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Nouvelle-Zélande :

En Nouvelle-Zélande, la résistance nominale de l'acier est amplifiée par le
facteur ¢ons (Feeney et Clifton, 1995) qui variede 1.1a 1.3 :

$oms = 0.9¢0m dos 2.21)

Dans I’équation 2.21, le facteur de sur-résistance ¢oms permet de prédire les
forces maximales qui seront transmises aux autres éléments suites aux déformations
inélastiques, en tenant compte des grosseurs réelles des sections de diagonales. Il
dépend des facteurs ¢om €t ¢os qui varient selon le type d'acier ainsi que le niveau de

ductilité anticipé dans le systéme :

e ¢om : Résistance de I'acier (F,) toujours supérieure a celle spécifiée par le
manufacturier
e ¢os: Phénoméne d’écrouissage de 1’acier 2 des niveaux de déformation

élevés qui augmentent la résistance

Tel que montré dans les tableaux 2.8 a 2.9, ¢on, varie entre 1.1 et 1.3. Dans ces
tableaux, les différentes catégories dépendent de la ductilité permise (tableau 2.11).

Tableau 2.8 Facteurs de sur-résistance pour les contreventements travaillant en

tension seulement (adapté de Feeney et Clifton, 1995).

Catégorie 1 Catégorie 2 Catégorie 3A
Fy (MPa) 250 300 250 300 430 250 300 430
Durcissement : ¢os | 1.10 1.15 1.00 100 1.00 1.00 1.00 1.00

Matériaux : ¢om 1.20 1.20 1.20 120 1.20 1.20 1.20 1.20

Sur-résistance :Poms | 1.20 1.25 1.10 1.10 1.10 1.10 110 1.10
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Tableau 2.9 Facteurs de sur-résistance pour les contreventements en chevron

(adapté de Feeney et Clifton, 1995)

Catégorie 1 Catégorie 2 Catégorie 3A
Fy (MPa) 300 300 350 300 350 450
Durcissement : ¢yos 1.15 1.05 1.10 1.00 1.00 1.10
Matériaux : ¢om 1.20 1.20 1.30 120 130 1.30
Sur-résistance :¢oms 1.25 1.15 1.30 .10 1.1 125

Europe :

La norme (ECCS, 1991) considére une limite élastique de l'acier supérieure a la

valeur nominale prescrite par les manufacturiers.

L’équation 2.22 décrit cette

augmentation de la résistance, dans laquelle Fyms correspond a la limite élastique

probable, qui est fixée ou définie par le concepteur.

_ Fyou

Fy

(2.22)
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2.11.2 Catégories de contreventements et restrictions imposées au niveau de la

configuration et de la hauteur maximale

Canada :

Au Canada, il n’existe pas de limite relative a la hauteur des batiments
contreventés par des treillis concentriques, mais on doit toutefois éviter les changements
brusques de section qui causent des concentrations de déformations et la formation

d’étages souples.

Les batiments de plus de 3 étages situés dans des zones d’accélération ou de
vitesse supérieures a 2 doivent étre congus avec un coefficient de modification des
charges latérales d’au moins 2.0. Dans le cas des batiments de plus de 60m de hauteur
situés dans une zone sismique active (Z, > 4), et dont le coefficient R=2.0; le
cisaillement a la base doit étre majoré de 50%.

Etats-Unis :

Aux Ftats-Unis (AISC, 1997), on dispose de deux catégories de contreventement
concentrique : le SCBF (special CBF, R=6) et le type OCBF (ordinary CBF, R=5).

La hauteur maximale (UBC, 1997) pour les bitiments situés dans les zones
sismiques trés actives (zones 3 et 4 ), sont présentés au tableau 2.10. On impose ces
limitations 2 cause des faiblesses dans le comportement inélastique des diagonales
(dégradation de la résistance en compression, pincement des boucles d’hystérésis, etc.)
qui limitent la capacité de dissiper I’énergie sismique. Il est permis de dépasser ces

limitations de hauteur lorsqu’on combine les treillis a des cadres rigides.



Tableau 2.10 Limites de hauteur pour zones sismiques actives

Type de treillis Hauteur limite Nombre d’étage limite
OCBF 49m 12 étages
SCBF 73m 18 étages
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Pour les contreventements OCBF, lorsqu’on utilise les combinaisons qui se

basent sur les forces sismiques amplifiées d’un facteur de sur-résistance Q, qui est égal

a 2 pour les contreventements, la norme permet d’ignorer les restrictions spéciales

imposées pour les diagonales (élancement, voilement local, assemblages des

diagonales...) pour les batiments de 2 étages et moins.

Nouvelle-Zélande :

Selon la norme (NZS 1997), les forces limites a considérer lors de la conception

correspondent aux efforts obtenus d’un systéme élastique :

u =1. Il existe quatre

catégories de contreventements concentriques basées sur la demande en ductilité :

Tableau 2.11 Catégories de contreventements (Feeney et Clifton, 1995)

Types Ductilité (u) Type Calcul par capacité
Requis ?
Catégorie 1 3<u<é6 Ductile Oui
Catégorie 2 1.25<u<3 Ductile limitée Oui
Catégorie 3 u=125 Elastique nominale Oui
Catégorie 4 p=1 Elastique Non
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On amplifie les charges sismiques de calcul par un coefficient C; qui est fonction
de la ductilité anticipée dans le systéme, de I’élancement des diagonales (—k-L—) et du
r

nombre d’étages. Les valeurs de C; sont données aux tableaux 2.12 et 2.13. Ce
coefficient augmente avec l’élancement des diagonales et le nombre d’étages. On

attribue un méme coefficient pour les contreventements concentriques en X et en

chevron.
Tableau 2.12 Coefficient Cs (adapté de NZS 1997)
Elancement des diagonales <30 <80 <120
Catégorie 1
1 étage 1.0 1.3 1.6
2-3 étages 1.1 1.45 1.75
4-5 étages 12 1.55 1.9
6-8 étages 1.3 1.7 2.1
Catégorie 2
1 étage 1.0 1.2 1.45
2-4 étages 1.1 1.3 1.55
5-8 étages 1.15 1.4 1.7
9-12 étages 1.25 1.5 1.8
Catégorie 3
1 étage 1.0 1.05 1.1
2-8 étages 1.0 1.1 1.15
9-16 étages 1.05 1.1 1.15
17-24 étages 1.1 1.15 1.2
Catégorie 4
1-16 étages 1.0 1.0 1.0
17-32 étages 1.0 1.05 1.1




Tableau 2.13 Coefficient Cs pour I’élancement >120 (adapté de NZS 1997)

Catégorie 1 Catégorie 2 Catégorie 3 Catégorie 4
Etages / Valeur C; | Etages/ValeurC; | Etages/ Valeur C; Etages / Valeur C
1:Cs=1.7 1:Cs=15 12:Cs=1.1 1-3:Cs=1.0
2:Cs=1.85 2:Cs=1.65 34:Cs=1.2 4-6:Cs=1.1

4:Cs=1.380 5-8:Cs=1.25 7-12:Cs=1.2

En Nouvelle-Zélande, on impose une limitation sur la hauteur qui est basée sur

la ductilité permise, sur I’élancement des diagonales et le type de contreventements.

Cette limite est donnée au tableau 2.14 dans le cas de contreventements concentriques

qui reprennent 100% de la charge sismique. Les contreventements en chevron de

catégorie 1 dont I’élancement des diagonales est supérieur a 80 ne sont pas permis pour

les batiments de plus de deux étages. Lorsque 1’élancement est supérieur a 120, ils ne

peuvent étre utilisés.

Tableau 2.14 Limites de hauteur pour CBF (adapté de NZS 1997)

Types de Elancement des <30 <80 <120 >120
contreventements diagonales

Catégorie 1 8 étages |4 étages |2 étages |2 étages
Catégorie 2 12 étages |8 étages |4 étages |4 étages
Catégorie 3 24 étages | 16 étages |8 étages |8 étages
Catégorie 4 32 étages |24 étages |16 étages |12 étages
Catégorie 1 4 étages |2 ctages - -
Catégorie 2 8 étages |4 étages |2 étages -
Catégorie 3 12 étages | 8 étages |4 étages -
Catégorie 4 16 étages | 12 étages |8 étages -
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On peut ajouter 1 étage (4.5 m) aux spécifications du tableau 2.14 si le poids du
toit et des murs du demier étage est inférieur 4 150 kg/m’. 11 est possible de dépasser les

hauteurs imposées a condition de combiner les contreventements a un autre systéme.

Europe :

Dans l'édition 1994 de la norme européenne (ECCS, 1994), ['utilisation des
contreventements concentriques dans les zones sismiques a trés haut risque est critiquée,
4 moins qu'ils soient utilisés avec des cadres rigides ou autres systémes de dissipation

d'énergie.

En Europe, le coefficient q qui correspond au coefficient de modification des

. . o .
charges R au Canada, est fonction du ratio a—“ . Le terme, o, représente le facteur par
1

lequel on doit multiplier les charges sismiques prescrites pour provoquer 1’effondrement
de la structure. Le terme a; est similaire sauf qu’il permet d’obtenir les charges
latérales causant 1a premiére plastification dans le systéme.

Le tableau 2.15 donne la valeur de q pour les deux configurations de

o
contreventements. On remarque que pour un méme rapport ;"— , le facteur q est deux
1

fois moindre pour les chevrons. Evidemment, les termes o, et a; ne peuvent étre
calculés qu’une fois la structure dimensionnée. Pour amorcer le calcul, on suggére

0!
d’utiliser —%=1.
a,
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Tableau 2.15 Coefficient q (ECCS 1991)

Types de contreventements Coefficient q
Configuration X 4o,
o
Chevrons 2o,
@

Japon :

Depuis 1981, il existe deux niveaux de conception pour les structures. Le
premier assure un comportement élastique sous de faibles séismes et le deuxiéme un
comportement inélastique sous des séismes importants. Pour le deuxiéme niveau, on
peut réduire les charges sismiques en multipliant les charges €lastiques par un facteur D;

qui varie de 0.25 a 0.5 selon le systéme structural.

Au Japon, les contreventements concentriques (chevrons) et les cadres rigides
sont trés utilisés, le plus souvent les deux systémes sont combinés. Par contre les
contreventements travaillant en tension seulement ne sont pas permis sauf pour les

batiments d’un seul étage (tableau 2.17).

Le facteur de ductilité, Ds dépend de la proportion de I’effort tranchant, B, a
chaque étage repris par les contreventements ainsi que de I'élancement de ces
diagonales, tel que décrit au tableau 2.16. Dans ce tableau, le type de contreventements
(BA, BB ou BC) est défini par 1’élancement maximal permis des diagonales (tableau
2.18). Le type de cadre rigide (FA ou FD) est basé sur le rapport (b/t)max permis pour les
parois des sections des poutres et poteaux, un cadre de type FA étant fait de sections trés

compactes.
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Tableau 2.16 Niveau de ductilité D,

Type de contreventements
cadre | BA ou BB BC
rigide | B, =0 | Bu<0.3 0.3 <Bu<0.7 By>0.7]Bu<03 03<P,<0.7 B,>0.7
FA | 025 0.25 0.30 0.35 0.30 0.35 0.40
FB 0.30 030 0.30 0.35 0.30 0.35 0.40
FC | 035 0.35 0.35 0.40 0.35 0.40 0.45
FD | 040 0.40 0.45 0.50 0.40 0.45 0.50

On remarque que des valeurs plus faibles du facteur D; sont attribuées aux
diagonales compactes (contreventements de type BA tableau 2.23) et lorsque la
proportion de I’effort tranchant repris par les diagonales diminue (B,). Le tableau 2.17
présente les batiments pour lesquels le 2° niveau de conception peut étre évité. On doit

toutefois amplifier les forces de calcul et appliquer des détails spéciaux de conception.

Tableau 2.17 Dimensionnement des bitiments en acier selon Building Standard
Law of Japan 1981.

Description Restrictions
1 étage (A <200 m?) Aucune restriction spéciale
1,2 ou 3 étages (A < 500 m®) 1 niveau de conception
h<13m amplifier effort tranchant a la base par 1.5
sinon : vérifier fléche < 0.5%h
< 8 étages On peut éviter le 2° niveau de conception si 8, < 0.4
h<3lm Amplifier effort tranchant par 1.5 ou (1 + 0.7 §8,)

Sinon on doit appliquer le 2° niveau de conception
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Au Japon, on doit obligatoirement procéder a une analyse dynamique non-
linéaire pour les batiments de plus de 60m de hauteur (conception selon le 2° niveau).
De plus, ces batiments doivent étre approuvés par le “high rise building structure review
committee of the building centre of Japan.”

2.11.3 Contreventements en chevron

Certains codes déconseillent [’utilisation de contreventement a chevron
(SEAOQOC, 1996 et UBC, 1997) puisque leur comportement inélastique peut s’avérer
indésirable. Selon la norme AISC, 1997, les chevrons sont acceptés comme systéme de

contreventements ductiles (SCBF) a condition de respecter les clauses suivantes :

e La poutre qui est interceptée par les diagonales doit étre continue.

o La poutre doit supporter les charges de gravité seules sans le support des diagonales.

® Les poutres doivent étre en mesure de reprendre les charges de gravité et la
composante verticale qui se développe entre la diagonale tendue qui plastifie (AgFy)
et la diagonale comprimée qui flambe (0.3¢P,), ou P, est la résistance nominale en
compression et ¢ est égal a 0.85 (figure 2.15). Ceci permet d’éviter la formation

d’une rotule plastique au niveau de la poutre.

Dans la norme, on explique que la valeur de 0.3¢P, correspond a un estim¢ plus

réaliste de la résistance en compression post-flambement des diagonales.



59

W A\ 4
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m AgFy /v\o.:up

Figure 2.15 Efforts s'exercant sur une poutre d'un contreventement en chevron

(AISC 1997)

Selon la norme (AISC, 1997) les contreventements de type OCBF, doivent

respecter les restrictions suivantes :

o La résistance requise des diagonales doit étre majorée de 50 %, ce qui revient a
augmenter les charges de calcul pour ce genre de contreventement.

e La poutre qui est interceptée par les diagonales doit étre continue.

e La poutre doit supporter les charges de gravité seules sans le support des diagonales.

Nouvelle-Zélande :

Selon Feeney et Clifton, 1995, la force débalancée verticale maximale provient
de la différence entre la résistance en compression initiale et la résistance en
compression post-flambement. Ainsi, on considére un effort égal 4 N dans la diagonale
tendue puisqu’on fait I’hypothése que les efforts sont en équilibre dans les diagonales

juste avant le flambement d’une des diagonales.

Figure 2.16 Force débalancée dans la poutre (Feeney et Clifton, 1995)
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Selon la norme (NZS, 1997) 1a poutre des contreventements en chevron doit étre
continue de méme catégorie que les sections de diagonales. La poutre doit pouvoir
reprendre les charges de gravité en plus des charges sismiques sans le support offert par
les diagonales (cette clause ne s’applique pas au toit et aux batiments d’un seul étage).

Japon et Europe :

11 n’existe pas de disposition spéciale pour les contreventements en chevron.

2.11.4 Limites d’élancement des diagonales travaillant en compression

On limite 1’élancement des diagonales afin d’assurer une certaine dissipation
d’énergie et de limiter les déformations de la structure.

Etats-Unis :

Aux Etats-Unis, (AISC, 1997) la limite d’élancement adoptée pour les
contreventements OCBF est basée sur le travail de Guannat (1980) qui démontre que les
diagonales sont trés efficaces lorsque |’élancement ne dépasse pas 100 et qu’elles
possédent une résistance en compression au moins égale & 50% de la capacité en

traction.

~ |t~
—
Qo
v
S

3

(2.23)
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La limite d’élancement est plus élevée pour les contreventements ductiles
(SCBF), afin de permettre |'utilisation de diagonales plus élancées possédant une

longévité supérieure :

2l

2624
= 2.29)
JFy

Nouvelle-Zélande :

Tel que décrit en 2.11.2, en Nouvelle Zélande, les charges sismiques sont
fonction de I’élancement des diagonales (coefficient C; tableau 2.12). Les
contreventements a diagonales élancées, doivent posséder un élancement supérieur a

I’équation 2.25, sinon leur capacité en compression est non négligeable.

~

90

S

L
r

—
=

(2.25)

3l

Europe :

On n’utilise pas de diagonales élancées travaillant en tension seulement.
Lorsque le ratio d’élancement se situe entre 60 et 80, les diagonales possédent une

bonne résistance en compression, on limite donc 1’élancement des diagonales a :

7
A= 2107 (2.26)
JFy
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Japon :

Au Japon, les limitations au niveau de 1’élancement sont semblables a celles de
la Nouvelle-Zélande. Le tableau 2.18 présente les trois types de contreventements
utilisés au Japon :

Tableau 2.18 Coefficients d’élancement des diagonales

Coefficient d’élancement

Type de contreventements
BA kL 495
r JFy
BB 495 < kL < 890
VB T r TR
BC 890 < kL < 1980
JVFy O r  JFy

La limite d’élancement pour un contreventement concentrique ductile au Canada
correspond a celle du systéme le moins ductile (BC) au Japon. Ce qui revient a dire que
la limite d’élancement d’un contreventement ductile de type BA, au Japon (R=4.0) est 3
fois plus sévére que celle du Canada (R=3.0).

Les valeurs limites d’un systéme concentrique ductile (Fy=350 MPa) pour

différents pays sont résumées au tableau 2.19 :
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Tableau 2.19 Comparaison des limites d’élancement pour CBF ductiles

Pays Limite Elancement (1)

Canada L < 1900 1.35
r < Jf

Etats-Unis (OCBF) L 1890 1.35
r By

(SCBF) L 2624 1.87
=I5

Nouvelle-Zélande kL 1900 1.35
15

Japon kL < 1980 1.40
r JFy

2.11.5 Voilement local des diagonales

Etats-Unis :

Le tableau 2.20, présente les restrictions imposées au niveau du ratio

largeur/épaisseur, pour les contreventements ductiles de type OCBF et SCBF.

Tableau 2.20 Restrictions du ratio largeur/épaisseur pour OCBF et SCBF

Type de profilé Ratio largeur/épaisseur
b 139
t 1/ Fy
HSS carré b 291

t Fy




Nouvelle-Zélande :

Le tableau 2.21 présente les ratios largeur/épaisseur & respecter pour les

contreventements selon la norme 1989.

Tableau 2.21 Restrictions au niveau du ratio largeur / épaisseur

Type de profilé Catégorie 1 Catégorie 2
I (ailes) b < 136 b < 136
t - .‘/Fy t 1/}-"y
HSS b < 350 b < 420
t~ JFy t~ Ry

Europe :

Le tableau 2.27 présente les restrictions imposées en Europe (ECCS, 1991) pour
le voilement local des sections de diagonale. Dans ce tableau, € est donné par :

NJ235

E

(2.27)

€=

Tableau 2.22 Ratio largeur / épaisseur

Acier Profilé en I (ailes) (ame) HSS
Fy=235 MPa 20 33 33
Fy=275 MPa 184 30.36 30.36
Fy=355 MPa 16.2 26.73 26.73




Japon :
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Au Japon, il n’existe pas de restriction imposée pour le ratio (b/t)max des

contreventements, mais il est de pratique courante d’utiliser les limites imposées pour

les cadres rigides de type FA :

Tableau 2.23 Limites des ratios largeur/épaisseur pour cadre rigide de type FA

Acier H-shaped (ailes) (ime) HSS carrés HSS ronds
Fy=235 MPa 9.5 43 33 50
Fy=325 MPa 8 37 27 36

Le tableau 2.24 permet de comparer les restrictions imposées par différents pays

pour le voilement local (ratio b/t) des sections de diagonales classe 1 (acier 350 Mpa).

Tableau 2.24 Ratios (b/t)mex pour divers pays

Profilé Canada | Etats-Unis |Nouvelle~Zélande| Europe Japon
CSA, 1994 | AISC, 1997 NZS, 1989
W (ailes) 7.75 741 7.3 16.2 8
W (dme) 35.8 35.8 27.4 26.7 37
HSS carré 17.6 15.6 18.8 26.7 27
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2.11.6 Répartition de P’effort tranchant

Canada et Etats-Unis :

Aux Etats-Unis (UBC, 1997), le critére pour la distribution de 1’effort tranchant
entre les diagonales tendues et comprimées est le méme qu’au Canada (CSA, 1994).

Nouvelle-Zélande :

En Nouvelle-Zélande (NZS ; 1997 et Feeney et Clifton, 1995), la restriction est
plus sévére car la différence entre les efforts repris par les diagonales tendues et
comprimées ne doit pas excéder 20%. De plus, pour les contreventements a chevrons
(NZS ; 1989) la composante entre les diagonales ne doit pas différer de plus de 20%, ce
qui contraint de fixer l’assemblage au centre de la poutre. La résistance des
contreventements dans les deux directions de chargement ne doit pas différer de plus de

10% (NZS, 1997).

2.11.7 Résistance en compression réduite des diagonales
Etats-Unis :

En 1997, on ne tient plus compte du facteur de réduction pour la catégorie
SCBF. Pour la catégorie OCBF, on réduit la résistance en compression de 20% quel

que soit 1’élancement.
Nouvelle-Zélande :

On doit diminuer la résistance en compression des diagonales en la multipliant
par le facteur de réduction a, (NZS 1997) décrit au tableau 2.7 de la section 2.10.
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2.11.8 Assemblages des diagonales

Canada :

Tel que décrit a4 la section 2.5, la résistance pondérée des connections doit
excéder la résistance ultime des diagonales qui plastifient en tension (AgFy) dans les
zones sismiques élevées, sauf si le concepteur peut démontrer qu'un effort plus faible
est adéquat. Une limite supérieure correspondant a des forces sismiques calculées avec
R=1.5 est proposée pour les zones sismiques plus faibles. On doit aussi appliquer un
facteur d'impact de 1.1 dans le cas des diagonales travaillant en tension seulement.

Etats-Unis :

Pour la catégorie SCBF, on adopte la méme approche que la norme S16.1-94 :
on ne spécifie plus de limites supérieures et on laisse le concepteur estimer les efforts
maximums susceptibles de se développer dans la structure, on doit choisir le plus petit

effort parmi :

1) Ry (AgFy)

2) La force maximale obtenue d’analyse qui peut étre transmise aux diagonales.

Pour les contreventements concentriques ordinaires (OCBF), on utilise le méme
effort que celui pour la catégorie SCBF sauf qu’une limite supérieure (gravité + 2 E) est
imposée :

1.2D +0.5L + 0.2S + QoQe (2.28)

0.9D - QoQe : (2.29)
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Dans les équations précédentes, D et L correspondent respectivement aux
charges mortes et vives et S représente la charge de neige. Le terme QoQe correspond
aux forces sismiques horizontales causées par le cisaillement a la base de calcul

amplifiées d’un facteur de sur-résistance (Qo0=2).

Nouvelle-Zélande :

Selon la norme (Feeney et Clifton, 1995), les connections des diagonales

élancées doivent étre en mesure de développer la sur-résistance en tension des
diagonales, Np.,.., qui correspond a la résistance ultime en tension des diagonales qui
plastifient (AgFy), majorée par le facteur de sur-résistance, ¢oms,- Cet effort ne doit
toutefois pas excéder NpraceEmax, qui correspond a la force dans la diagonale tendue

calculée pour un cas de chargement élastique (1 = 1.0) en plus des charges de gravité :

N:rracz = ¢amAng s mec:,Emax (2'30)

Pour les contreventements en chevron, on suppose que la force maximale en
traction et compression dans les diagonales ne dépassera pas la résistance nominale en
compression des diagonales, N..

N, (2.31)

brace

=094, N_<N,

race E max

Dans le cas des contreventements travaillant en tension et en compression la
résistance maximale en compression des diagonales n’est pas affectée par I’écrouissage,

on considére seulement, ¢om , qui tient compte de la variation des matériaux.
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Europe :

Selon [a norme européenne (ECCS, 1991), Ia résistance ultime des connections,
N, doit étre supérieure a la force de plastification en tension des diagonales ou bien aux
forces provenant du calcul de I’effort tranchant maximal anticipé, Niorces externes :

Nr 2 (vp) (ty) (AgFYaingonates) < 1.2 (¥p) (¥y) ()(Niorces extemes) (2.32)

Dans ces équations, y, est fixé a 1.2 et yy est décrit a la section 2.11.1. Par cette
équation, on s’assure que la plastification en tension des diagonales survient avant que

les connections atteignent leur résistance ultime.

Le terme aNforces extermes dans 1’équation correspond i la force maximale anticipée
dans la diagonale. Le facteur a correspond au plus petit des ratios entre la résistance
disponible dans une diagonale 3 un certain niveau N(j) sur la force présente dans cette
diagonale N;(.) parmi tous les étages.

—_ 3 Nr (j)
a= mm[—-—-Nj ) ] (2.33)

La norme (ECCS, 1994) reconnait que dans ces configurations de treillis,
’augmentation rapide des efforts peut causer une force d'impact et peut provoquer une
rupture fragile des connections. Par contre, il n'existe pas de disposition particuli¢re
dans la norme pour tenir compte de ce phénomeéne lors de la conception des

connections.

Japon :

Au Japon, on exige que la résistance ultime des connections exceéde 1.2AgFy
des diagonales.
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2.11.9 Efforts de caicul pour les poutres et les colonnes

Etats-Unis :

Les colonnes du systéme de résistance aux charges latérales doivent respecter les
critéres ci-dessous (AISC, 1997) sans appliquer la combinaison RCSC :

1) La résistance en compression des colonnes est prescrite par la combinaison de
chargement suivante : 1.2D + 0.5L + 0.2S + QoQe ou Qo=2

2) La résistance en traction des colonnes est prescrite par la combinaison de
chargement suivante : 0.9D - QoQe ou Qo=2

3) Les résistances provenant de 1) et 2) ne doivent toutefois pas excéder une des
valeurs suivantes :

e L’effort maximum transféré aux colonnes en considérant 1.1R, fois la résistance
nominale provenant de la poutre ou de la diagonale.

o La limite imposée par la résistance de la fondation au soulévement.

Nouvelle-Zélande :

Les poutres et les colonnes doivent étre en mesure de transférer les efforts
axiaux correspondant a la résistance des diagonales en tenant compte du facteur de sur-
résistance (¢oms). Pour les multi-étagés, on inclut le facteur de sur-résistance seulement
a l'étage étudié et on considére la force nominale pour les étages au-dessus. La limite
supérieure demeure toujours les efforts obtenus d’une analyse élastique (i = 1.0) en plus

des charges de gravité : Nyrace, Emax
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Il n’existe pas encore de facteur de réduction pour les charges axiales
développées dans les colonnes, telle que la combinaison RCSC, proposée par Redwood
et ce phénoméne engendre des efforts beaucoup trop conservateurs dans le cas de
batiments trés élevés. On recommande donc de faire une analyse plus poussée (analyse
inélastique) de maniére a obtenir des valeurs plus réalistes pour les efforts axiaux.

Pour les contreventements en chevron, la force en compression dans les
colonnes correspond aux charges de gravité, plus la composante des charges de gravité
transmisent par les diagonales, et la composante provenant des diagonales comprimées.
Cette demiére composante correspond a la résistance en compression non-réduite ou
bien a la résistance en compression réduite (facteur a_). Dans I’éventualité ou les

diagonales flamberont ou non, deux hypothéses sont possibles :

¢ Hypotheése que les diagonales flambent : N2> = a N5, a |’étage étudié et a
la résistance nominale pour les étages au-dessus o, $N..
@ Hypothése que les diagonales ne flambe pas:N;’_ =0.9¢omN. a 1’étage

étudié et a la résistance nominale pour les étages au-dessus ¢N..

Europe :

En Europe, selon la norme (ECCS, 1991) les poutres et les colonnes doivent
posséder une résistance, N; qui doit étre supérieure a I’effort maximum anticipé par

I’équation 2.34.

Nr > (¥p) (@) (Yy) (Nforces extermes) (2.39)
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CHAPITRE 3

CONCEPTION ET MODELISATION DES BATIMENTS MULTI-ETAGES

Ce chapitre traite de la conception des batiments et foumit des informations sur
le choix des sections, sur les charges de calcul utilisées ainsi que sur la sélection des
séismes et de leur normalisation. Finalement, les hypothéses retenues lors de la
modélisation des bétiments multi-étagés dans les analyses dynamiques non-linéaires

sont présentées.

3.1 DIMENSIONNEMENT DES BATIMENTS

Les analyses portent sur des batiments réguliers, de forme rectangulaire,
dimensionnés pour deux zones sismiques : Vancouver (Z, = Z,) et Montréal (Z, > Z,).
Iis sont tous congus selon le code national du biatiment du Canada, édition 1995, et selon
la norme d’acier CAN/CSA S16.1-94.

Deux dimensions de batiment sont considérées (figure 3.1) : 23.3m x 38.5m et
38.5m x 38.5m, respectivement pour les batiments de petite et de grande dimensions en
plan. Ces deux dimensions en plan correspondent a des aires de planchers d’environ

900 m? et 1500 m>.

Les contreventements étudiés sont situés sur la face externe du batiment et sont
congus pour reprendre les charges sismiques dans la direction Est-Ouest. Dans ce
projet, on a effectué le dimensionnement des contreventements a 1’étude ainsi que de

tous les poteaux de la structure.
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/ Contreventements étudiés
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38.5 m x 38.5 m (Large) 38.5 m x 23.3 m (Petit)

Figure 3.1 Vue en plan des bitiments étudiés

3.1.1 Charges de gravité

Les charges de gravité considérées dans les analyses sont décrites au tableau 3.1.
La charge de neige est calculée a I’aide des équations 3.1 et 3.2, dont les coefficients S
et S; correspondent aux données statistiques fournies par le code national du batiment
sur les précipitations annuelles. On fait I’hypothése que : C, = 0.8 (80% de la neige au
sol), C,, = 1.0 (batiment a I’abri du vent), C; = 1.0 (pente nulle) et C, = 1.0 (pas

d’accumulation).
S=KS§+8§ 3.1
K=C,Cy(C;C, (G.2)
Pour la région de Vancouver, la charge de neige correspond a 1.48 kPa (Ss=1.6

kPa et S,=0.2 kPa), tandis que pour Montréal, elle est de 2.32 kPa (S;=2.4 kPa et S=0.4
kPa).



Tableau 3.1 Charges de calcul considérées

Charges Vancouver Montréal
Charge morte au toit 1.2 kPa 1.2 kPa
Poids de la neige au toit 1.48 kPa 232 kPa
Poids des planchers 3.7kPa 3.7kPa
Charge vive d’occupation 2.4kPa 2.4 kPa
Poids des murs extérieurs 1.2 kPa 1.2 kPa

74

Un facteur de réduction pour la charge vive d’occupation, FR, s’applique lorsque

l’aire tributaire est supérieure 3 20 m>. Dans ’équation 3.3, B représente 1’aire

98
FR =03 J——
VB

tributaire en meétres carrés :

3.1.2 Charges sismiques

(3.3)

Le calcul des charges sismiques varie selon le type de batiment, la région étudiée

(tableau 3.2) et selon le coefficient R utilisé. Les structures analysées sont des édifices a

bureaux et le coefficient d’importance, I, est posé égal a 1.0. Le coefficient de fondation

est aussi posé égal a F=1.0 car on fait ’hypothése que les structures reposent sur le roc.

Les paramétres attribuables aux différents sites sont :

Tableau 3.2 Paramétres attribuables aux différents sites étudiés

Région v Za Zy
Vancouver 021 m/s 4 4
Montréal 0.097 m/s 4 2
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Le tableau 3.3 présente les périodes fondamentales ainsi que les facteurs de
réponse sismique évalués selon le CNBC 1995 (tableau 2.2 et équation 2.3). On a
supposé que la période réelle des batiments serait supérieure a la valeur suggérée par le
CNBC et on a retenu 80% du coefficient S pour les calculs des charges sismiques
lorsque cette hypothése s’appliquait.

Tableau 3.3 Périodes fondamentales et coefficient S selon le code CNBC 95

Batiments Tcode Vancouver (80%S) | Montréal (80% S)
2 étages 0.25 sec 24 3.36
4 étages 0.49 sec 1.71 1.75
6 ctages 0.73 sec 1.40 1.40
8 étages 0.98 sec 1.21 1.21
12 étages 1.47 secs 0.99 099

Les tableaux 3.4 et 3.5 donnent un exemple de calcul de la surface et du poids
sismique pour un bitiment de 2 étages, situé a Vancouver. L’effort tranchant total a la
base est distribué verticalement selon 1’équation 3.4. Dans les analyses, le poids
sismique typique est donné au tableau ci-dessous et on considére 25% de la charge de
neige. Pour un batiment dimensionné avec un coefficient de modification des charges

latérales équivalent a R=2.0, cet effort tranchant correspond a :

V= vSIFW(%) = (021)(2.4)(1)(1)(8865)(%) = 1340kN (3.4)

Pour tenir compte de ’excentricité accidentelle lors de la conception, on a fait
I’hypothése que chaque contreventement reprend 60% de ’effort tranchant calculé.
Pour I’exemple, soit : 804 kN.
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Tableau 3.4 Exemple de calcul de la surface

Description Surface
Aire tributaire (toit et plancher) : 38.5m x 38.5m = 1482.25 m*
Aire tributaire (murs au toit) :

33
2(38.5m +38.5m) (—;3) =292.60 m?

Aire tributaire (murs a I'étage) : 2(38.5m +38.5m)(3.8m) = 585.20 m’

Tableau 3.5 Exemple de calcul du poids sismique

Description Chargement
Wp Toit : 1.2 kPax 1482.25 m* =1778.70 kN
Wp Murs (toit) : 1.2 kPa x 292.60 m“ = 351.12 kN
W Neige : 1.48 kPa x 25%(1482.25 m*) = 548.43 kN
W Total (toit) : 2678.35 kN
Wp Plancher : 3.7 kPax 1482.25 m* = 5484.33 kN
Wp Murs (étage) : 1.2 kPa x 585.20 m* = 702.44 kN
W Total (étage) : 6186.77 kN
W Total (batiment) : 8865 kN

3.1.3 Calcul des effets P-A

Le facteur de stabilité, 6 , calculé selon 1’équation 2.11, est plus important pour
Montréal que pour Vancouver, puisque les charges sismiques sont plus faibles a
Montréal et que les structures y sont plus flexibles. Pour la région de Montréal, le
coefficient 0 excéde parfois la limite proposée par le code de 0.1 au-dela de laquelle les
effets P-A doivent étre considérés. Par contre, afin d’effectuer une comparaison

adéquate des résultats pour les deux régions, les effets P-A ont été négligés pour tous les
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batiments des deux sites. Ils ont par contre été pris en compte lors des analyses.
D’aprés la configuration du contreventement utilisé pour cet exemple, A est égal a 28.5
mm et hs vaut 3800 mm (section 4.3.3). Les tableaux 3.6 et 3.7 présentent un exemple
de calcul des effets P-A pour un batiment flexible de 8 étages situé a Vancouver et a
Montréal (diagonales élancées, R=2.0) :

Tableau 3.6 Exemple de calcul des effets P-A pour Vancouver

Etages W; SW; | 0,
Toit 845 845 225 0.03
7 1941 2786 496 0.03
6 1941 4727 729 0.04
5 1941 6668 923 0.05
4 1941 8609 1078 0.05
3 1941 10550 1193 0.06
2 1941 12491 1270 0.07
1 1941 14432 1309 0.07

Tableau 3.7 Exemple de calcul des effets P-A pour Montréal

Etages W; ZW; Fy 6x
Toit 940 940 110 0.06
7 1941 2881 234 0.08

6 1941 4822 341 0.1
5 1941 6763 430 0.11
4 1941 8704 501 0.12
3

2

1

1941 10645 555 0.13
1941 12586 590 0.14
1941 14527 608 0.16
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3.1.4 Dimensionnement des contreventements

On fait ’hypothése que les charges sismiques contrdlent et on ne tient pas
compte des charges de vent pour le choix des diagonales. Le choix de la section dépend
du type de contreventements et sera discuté aux chapitres 5 et 6. Les deux
combinaisons de chargements retenues pour le systéme de résistance aux charges

latérales sont présentées aux équations 3.5 et 3.6.

1.0D+10E 3.5)

10D+05L+10E (3.6)

Dans ces deux combinaisons, E, représente les forces latérales dues aux charges
sismiques (V¢). Pour les poutres et poteaux des contreventements, E représente les

efforts correspondant a la résistance des diagonales.

Les poteaux des contreventements, ont du étre assujettis a la combinaison de
chargement la plus critique soit : 1.0 D + 0.5 L + 1.0 E. Pour ces membrures, E
correspond 4 la composante verticale des efforts dans les diagonales (C, ou AgFy), sans

toutefois atténuer ces efforts a 1’aide de la combinaison RCSC décrite au chapitre 2.

Les poteaux et les poutres des contreventements ont aussi été vérifiés pour la

combinaison 1.25 D + 1.5 L. Les sections choisies sont présentées en annexe B.

Les fléches n'ont pas contrdler le dimensionnement des bitiments. Les
déformations dans les contreventements respectaient le limite de 2% de la hauteur de

’étage, ceci permet d’éviter des effets du deuxiéme ordre trop importants.
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3.1.5 Dimensionnement des poteaux de gravité

Les poteaux qui ne font pas partie du systéme de résistance aux charges latérales,
doivent étre en mesure de reprendre les charges de gravité pondérées (1.25D+1.5L). Les
batiments possédent six types de poteaux différents selon !’aire tributaire qu’ils
supportent. Pour ces poteaux, on a choisi des sections WWF et W qui ont été

sélectionnées selon le critére de poids minimum.

Tous les poteaux sont continus sur deux étages et reprennent uniquement la
charge axiale et les limites d’élancement des parois minces doivent étre respectées. Les

poteaux sélectionn€s pour tous les batiments sont présentés en annexe B.

3.2 SELECTION DES SEISMES

3.2.1 Choix des séismes

Les tableaux 3.8 et 3.9 présentent respectivement pour Vancouver et Montréal
les accélérogrammes sélectionnés, leurs composantes, les valeurs d’accélération et de
vitesse maximale ainsi que le facteur d’amplification utilisé pour la calibration des

séismes.

Pour chacune des zones sismiques considérées, un ensemble de 10
accélérogrammes a été sélectionné. Pour Vancouver, neuf accélérogrammes ont été
choisis parmi des sé€ismes historiques survenus sur la cote ouest de I’Amérique du nord.
Le dixiéme accélérogramme provient d’un séisme artificiel de magnitude 7.2, situ¢ a
une distance de 70 km de ’hypocentre (Atkinson and Beresnev, 1998). Ce scénario

domine le risque sismique pour la région de Vancouver.
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Pour Montréal, I’ensemble comprend 6 accélérogrammes historiques ainsi que 4
séismes générés artificiellement. Deux des accélérogrammes historiques provenant de
'ouest des Etats-Unis (El Centro et Whittier) ont été sélectionnés puisque leur
accélération et leur vitesse maximales correspondaient aux valeurs anticipées pour la
région de Montréal (PHA = 0.18g, PHV = 0.097 m/s). Les autres accélérogrammes
historiques proviennent de séismes récents survenus dans |'est de I’Amérique du nord.
Les quatre séismes artificiels ont été congus a partir d’un séisme modéré (Mw=5.5 et
R=30 km) et d’un séisme plus important assez éloigné (Mw=7.0 et R=150 km). Ces
deux scénarios dominent le risque sismique pour la région de Montréal (Atkinson and
Beresnev, 1998).

Tableau 3.8 Accélérogrammes sélectionnés pour Vancouver

Evénement T Station Emp. M [ PHA(g) | PHV | Calib.
(mvs)

1940 Imperial Valley,Ca El Centro SO0E | 6.6 03s 0.33 0.628
1949 Westem Wash. Olympia,Highway,Test Lab | N4W | 7.1 0.16 0.21 0.102
1971 San Femnando, Ca Hollywood Storage, LA. | S00OW | 6.4 0.11 0.17 } 0.1248
1971 San Femando, Ca Hollywood Storage, LA. | N9OE | 6.4 021 021 0.994
1971 San Fernando, Ca 2500 Wilshire Blvd, LA. || N61W | 6.4 0.10 0.19 1.08
1973 East coast of Honshu,Jp. Kushiro Central Wharf NOOE || 7.4 020 0.28 0.764
1983 Coalinga (a.s) , Ca Oil Fields Fire Station N270 | 6.0 022 0.16 1.313
1984 Morgan Hill, Ca 57382 - Gilroy #4 N270 | 64 0.22 0.19 1.105
1987 Whittier, Ca Inglewood, UnionQil Yard | 90° 6.1 0.22 0.16 1313
Anificiel R=70km - 72 0.11 0.19 1.105




Tableau 3.9 Accélérogrammes sélectionnés pour Montréal
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Evénement 1 Station M Comp. { PHA (g) | PHV (mvs) | Calib.

1979 ImperialValley (a.s), Ca | El Centro,AndersonRd| 7.0 N230 | o017 0.095 1.021
1985 Nahanni (a.s), NWT Bartlement Creek 62 N270 | 0.19 0.063 0.968
1987 Whittier, Ca HollywoodStorage LA | 6.1 0° 020 0.091 1.066
1988 Saguenay, Qc Chicoutimi N. (Site16) | 5.7 N124 | o013 0.025 1376
1988 Saguenay, Qc Eboulements (Site20) 57 NO 0.13 0.044 1.440
1988 Saguenay, Qc La Malbaie (Site 8) 5.7 No63 | 0.12 0.046 1.452
Antificiel R=30 km 55 - 0.18 0.048 1011
Antificiel R=30 km 5.5 - 0.19 0.045 0.928
Antificiel R=150 km 7.0 - 0.13 0.079 1.223
Antificiel R=150 km 7.0 - 0.13 0.086 1125

3.2.2 Normalisation des accélérogrammes

La calibration s’effectue en amplifiant ou en atténuant les accélérogrammes

sélectionnés de fagon a se rapprocher des valeurs d’accélération ou de vitesse

horizontale maximale définies pour une probabilité annuelle de dépassement de 0.0021
(période de retour de 475 ans), pour chaque site (tableau 3.10).

La calibration s’impose afin d’utiliser des s€ismes qui respectent les valeurs

d’accélération et de vitesse horizontale maximale au sol provenant des données

statistiques basées sur une probabilité au dépassement de 10% en 50 ans.
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Tableau 3.10 Accélération et vitesse horizontales maximales selon le site

Région PHA PHV
Vancouver 021g 0.21 m/s
Montréal 0.18¢g 0.097 m/s

Pour Vancouver, les accélérogrammes ont ét€é normalisés selon la vitesse
maximale. Pour Montréal, les séismes provenant d’événements historiques dans 1’est
du Canada ainsi que les séismes artificiels de faible magnitude (Mw 5.5) ont la majorité
de leur énergie concentrée dans les zones de hautes fréquences. Ils ont donc été
normalisés par rapport 3 I'accélération maximale observée au site, soit PHA=0.18g.
Tous les autres séismes utilisés pour Montréal ont été normalisés selon la vitesse

maximale.

L’annexe C, contient les vingt accélérogrammes calibrés et leur spectre
d’accélération absolue pour 5% d’amortissement critique. Ces spectres y sont aussi

comparés au spectre spécifié par le CNBC 1995, pour chacun des deux sites.

Dans les figures 3.2 et 3.3, on retrouve la moyenne et la moyenne plus un écart
type des spectres des 10 accélérogrammes a chacun des deux sites. Ces spectres
d’accélération en fonction des périodes, sont comparés au spectre spécifié par le code
national du batiment du Canada 1995, pour chacun des deux sites étudiés. Ces demiers

correspondent au produitde : vx S,.

Les spectres moyens pour Vancouver coincident bien avec ceux spécifiés par le
code. On constate que le spectre de 1995 semble trés conservateur pour les batiments

situés a Montréal et possédant une période fondamentale supérieure a 0.5 sec.
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Figure 3.2 Spectre moyen pour Vancouver
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0.7
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0 0,5 1 LS 2 235

Périodes (sec)

Figure 3.3 Spectre moyen pour Montréal
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3.3 ANALYSES DYNAMIQUES NON-LINEAIRES

Le comportement séismique des batiments est obtenu au moyen d’analyses
dynamiques non-linéaires réalisées a I’aide de deux versions du logiciel : DRAIN-2Dx
(Allahabadi et Powell, 1988) pour les systéme travaillant en tension seulement et
bilinéaire, ainsi que la version DRAIN 2D (Powell et Kanaan, 1973 avec 1’élément de
Jain et Goel, 1978) pour les contreventements avec diagonales travaillant en tension-
compression. La réponse dynamique est obtenue grice a une intégration pas-a-pas dans
le temps, qui suppose une accélération constante entre chacun des pas de temps, fixés a
0.001 sec.

Comme les bitiments sont symétriques, seule la moiti¢ du batiment a été
considérée dans la direction E-O avec la moitié du poids sismique, W, en négligeant les
effets de I’excentricité. Le modéle comprend donc un contreventement plus la moitié
des poteaux de gravité. Le modéle analytique utilisé est en deux dimensions, il est
illustré a la figure 3.4 pour un bitiment de 4 étages munis de contreventements en X.

POUTRES RIGIDES —

- - e e wn e e ew e emT e we w e e e T

o e b= IR IR, R,
r---«r—--—#——--{i-—---%--—-J;
———tkmmm -~ k- = - - -

X 2 X 2 x 4 X 2 x 2
HAUTEUR DE CHAQUE ETAGE = 3 800 mm

Figure 3.4 Modéle analytique typique pour un batiment de 4 étages avec

contreventements en X a diagonales élancées
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Dans le modéle, on fait I’hypothése que les masses sont concentrées aux nceuds,
et que les planchers sont rigides, donc toute la masse horizontale est associ€ée au degré
de liberté horizontal de chacun des niveaux. Les effets P-Delta ont été inclus avec
100% de la charge morte et 50% de la charge vive, provenant de la moitié¢ de la
superficie totale du batiment.

Un amortissement de Rayleigh de 5% est fixé pour les deux premiers modes de
vibration. L’analyse modale permet d’obtenir les périodes fondamentales de chacun des
batiments et d’établir, a, qui correspond au facteur d’amortissement proportionnel a la
masse dans [’amortissement de Rayleigh et, B, qui correspond au facteur

d’amortissement proportionnel a la rigidité du systéme.

3.3.1 Colonnes

Les colonnes sont modélisées comme des €éléments poteau-poutre (€lément de
type 1). On doit considérer I'interaction flexion-cisaillement lors de la plastification
puisque cet élément posséde une rigidité axiale et flexionnelle. La plastification des
membrures est concentrée dans les rotules plastiques qui se développent aux extrémités
des éléments lorsque les efforts excédent les limites imposées par la surface

d’interaction (figure 3.5).

Tel que montré a la figure 3.4, les poteaux sont rotulés aux joints de
chevauchement localisés 4 chaque deux étages. Les équations d’interaction utilisées

pour les efforts en traction et en compression sont données au tableau 3.11 :
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Tableau 3.11 Equations d’interaction considérées pour les efforts dans les colonnes

Interaction traction Interaction Compression
Classe 1 et 2 (Flexion selon x) ~1;+0.85M iy £-+0.85—A!—=I.0
b4 ¥y y b4
Classe 1 et 2 (Flexion selon y) £+0.6—A£-=I.0 —(-:—+0.6M 10
y y y y
Classe 3 (Flexion selon x ou y) L+ M .y £+ M =10
I; My C.V MJ’

Dans ces équations, T, et C, correspondent respectivement a la capacité axiale
de la section : AgFy. Le terme M, représente la capacité flexionnelle qui correspond a
ZFy pour une section de classe 1 ou 2 et & SFy pour une section de classe 3. Les forces

en tension et en compression qui se développent dans les colonnes correspondent 4 T et

C.

Force axiale Force axiale

A Cy

M, }l 7r0 15P ¥ Momentde M‘,‘ |/\M,,\+| TO 4OP
I\/ 7Lo 15p,,  flexion l\) J(o 40P

Y

Section de classe 1 et 2 Section de classe 3

Figure 3.5 Diagrammes d’interaction pour différentes section (selon x)
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3.3.2 Contreventements

Les contreventements concentriques en X sont modélisés a I’aide d’un élément
de barre (type 2) qui se plastifie en tension et qui se plastifie (figure 3.6) ou flambe de
fagon élastique en compression (figure 3.7). Cette deuxiéme boucle d’hystérésis a été

utilisée aux chapitres 4 et 5 pour les contreventements avec diagonales élancées.

Tension Tension

AgF, ? AF,

/ -> > A (__Jab
AGF, / °

Compression Compression

Figure 3.6 Diagonales tension et compression  Figure 3.7 Diagonales élancées

Pour modéliser les diagonales des contreventements en chevron, on utilise une
version antérieure de DRAIN-2D qui comprend un élément développé par Jain et Goel,
1978. Cet élément (type 9) comprend une boucle d’hystérésis multi-linéaire (figure
3.8), qui reproduit bien la dégradation de la capacité en compression avec le nombre de

cycles ainsi que 1’allongement résiduel dans les sections de diagonale.

Tel que montré a la figure 3.8, la force de traction dans la membrure augmente
jusqu’a atteindre la capacité en tension (T, = AgFy). Elle subit alors une déformation

inélastique sous une charge constante jusqu’a ce que le chargement soit inversé.
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En compression, la force axiale dans le 1 cycle augmente jusqu’a atteindre la

charge de flambement (C, =C, =-%—). Cette capacité diminue ensuite jusqu’a C, qui

correspond a C_ provenant de la norme S16.1 ou 0.3C, tel que définit dans le chapitre 6.

Dans les cycles suivants, la résistance en compression est limitée a C,,.

-] —> A
/ /
c, ¥
Cy
Compression

Figure 3.8 Boucle d’hystérésis pour un contreventement en chevron
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CHAPITRE 4

COMPORTEMENT DES CONTREVENTEMENTS CONCENTRIQUES EN X
AVEC DIAGONALES ELANCEES TRAVAILLANT EN TENSION
SEULEMENT

Dans ce chapitre, on examine le comportement sismique des batiments dont le
systéme de résistance aux charges latérales est composé de contreventements avec
diagonales €élancées. Les principaux défauts que 1’on attribue a ce systéme sont la faible
capacité de dissiper 1’énergie et la rigidité nulle qui survient aprés la plastification des
diagonales. Les conséquences probables sont une ductilité et des déplacements inter-
étages plus importants. Afin de quantifier I'importance de ces phénoménes, on compare
le comportement des contreventements travaillant en tension seulement a celui de

contreventements travaillant en tension-compression.

Des systémes a un seul degré de liberté sont d’abord étudiés a la section 4.2. Par
la suite, des batiments muiti-étagés sont traités a la section 4.3 du chapitre.

4.1 COMPORTEMENT ANTICIPE

La résistance en compression des diagonales diminue lorsque I’élancement
augmente. On fait donc ’hypothése, dans les contreventements a diagonales élancées,
que toutes les charges latérales a un étage donné doivent étre reprises par les diagonales
tendues et on néglige la contribution des diagonales comprimées. Des diagonales dans

les deux directions sont donc requises.
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La figure 4.1 illustre le comportement sismique d’un contreventement ou I’effort
tranchant a un étage donné est repris entiérement par une paire de diagonales élancées
opposées. Lorsque le batiment se déplace dans une direction durant un séisme, la
diagonale comprimée (B) flambe tandis que la diagonale tendue (A) s’étire au-dela du
domaine élastique (figure 4.1a). Lorsque le mouvement est inversé, la diagonale (A) se
relache, puis flambe avant que 1’autre diagonale (B) ne se tende puisqu’elle est plus
longue qu’au départ a cause de I’allongement permanent qu’elle a subi. Le cadre

n’offre alors aucune rigidité puisque les deux diagonales ont flambé (figure 4.1b).

Par la suite, lorsque le chargement est inversé a nouveau, la diagonale (B) se
tend soudainement pour reprendre et redonner a la structure rigidité et résistance (figure
4.1c). L’allongement permanent des diagonales devient de plus en plus important avec
le nombre de cycles, ce qui cause une dégradation importante des boucles d’hystérésis

et de 1a rigidité du systéme (figure 4.2a).

(A) (B)

—
a) b) c)
Figure 4.1 Comportement des diagonales élancées

On modélise le comportement des diagonales €lancées, communément appeiées
TOCBF, en assumant une plastification en tension, ainsi qu'un flambement élastique
des diagonales sous une charge de compression nulle (C; = 0). Le second modéle
(figure 4.2b) est un systéme élasto-plastique dans lequel les diagonales peuvent
développer la méme résistance en tension et en compression (AgFy). Ce modéle

représente un systéme idéal au niveau de la dissipation d’énergie et sert de comparaison
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pour les systémes travaillant en tension seulement. Puisque [’énergie hystérétique
dissipée par des diagonales €lancées est plus faible pour un méme déplacement, on
prévoit une ductilité plus élevée et des déplacements inter-étages plus importants pour
les contreventements en tension seulement. Les analyses faites aux sections 4.2 et 4.3

permettront de quantifier ce phénoméne.

Figure 4.2 Modélisation des boucles d’hystérésis pour les systémes a) travaillant

en tension seulement et b) élasto-plastique

4.2 SYSTEMES A 1 DDL
4.2.1 Modéles et analyses

Le comportement des bitiments est obtenu au moyen d’analyses dynamiques
non-linéaires effectuées a 1’aide des logiciels TO_CBF et BI_LIN. Ces logiciels ont été
congus par M. Robert Tremblay Ph.D. Ing., de I’Ecole Polytechnique de Montréal. Le
logiciel TO CBF, permet d’analyser des systtmes 4 un seul degré de liberté
représentatifs d’un contreventement concentrique travaillant en tension seulement
(figure 4.2a). Le logiciel BI LIN permet d’analyser des systémes bilinéaires (figure
4.2b).

Ces logiciels utilisés permettent d’effectuer plusieurs analyses automatiquement
pour plusieurs périodes différentes, plusieurs séismes et divers niveaux de résistance.
C’est pour cette raison que 1’on a choisi de retenir un plus grand nombre de séismes afin

d’obtenir des résultats robustes. Ce systéme a un seul degré de liberté représente bien le
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comportement des bitiments d’un seul étage et peut aussi donner une bonne
approximation pour des bitiments de plusieurs étages. Dans ces analyses, le pas de
temps est fixé a 0.001 sec, les effets P-A sont pris en compte et on considére 5%
d’amortissement critique. Une rigidité additionnelle de 2% est introduite, pour tenir
compte de la contribution des autres éléments structuraux, dans la résistance aux
charges latérales. Pour ces bitiments, l'influence de plusieurs paramétres fut

examinée :
e La période varie de 0.2 4 3 s, par incréments de 0.1 sec.

e Quatre niveaux de résistance latérale ont été considérés afin de simuler le
comportement de différents systémes de résistance aux charges latérales : 0.15, 0.2,
0.3 et 0.4 fois la force latérale calculée pour chaque séisme et chacune des périodes,

pour un systéme parfaitement élastique.

o Trois groupes de 15 accélérogrammes qui sont décrits a la section 4.2.2 : (HAV,
[IAV et LAV).

Le comportement des bitiments dimensionnés pour les différentes charges
séismiques a été analysé pour chacune des périodes fondamentales et pour chaque
accélérogramme. Les résultats sont exprimés en fonction du niveau maximale de
ductilité observé dans les diagonales. La ductilit¢ maximale est égale au rapport de la

déformation inélastique totale (Ap) sur la déformation élastique (A,).

p="o 4.1)

Un niveau de ductilité supérieur ou égal a 1.0 indique que les diagonales ont
plastifié et que les connections et les poutres subissent des efforts équivalents a un effort
égal a AgFy dans les diagonales. Par contre, si la ductilité est inférieure a 1, cela
correspond a un effort de traction maximum dans les diagonales égal a pu x AgFy.
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4.2.2 Sélection des séismes de calcul

Les structures ont été analysées pour trois groupes de 15 séismes, provenant
d’une banque d’accélérogrammes développés par Naumoski et al. (1988). Ces données

proviennent d’enregistrements au roc ou sur des sols durs.

Ces groupes de séismes s’identifient par HAV, JAV et LAV et sont
représentatifs des trois zones sismiques spécifiées parle CNBC : Z,>2Z,, Z, = Z, et Z,
< Z,. Le tableau 4.1 décrit ces trois groupes de séismes qui correspondent
respectivement a un ratio de ’accélération (PHA) sur la vitesse horizontale maximale
(PHV), élevé, moyen et faible.

PHA
Tableau 4.1 Ratios pour les trois groupes de séismes

PHY
Séismes Ratios PHA/PHV
HAV <0.8
AV 0.8 < fHA <12
P
LAV >1.2

Les tableaux 4.2 a 4.4 présentent une description des séismes utilisés, ainsi que
les valeurs des accélérations et vitesses horizontales maximales pour les trois groupes
de séismes : HAV, [AV et LAV.
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Tableau 4.2 Accélérogrammes sélectionnés pour le groupe de séismes HAV (ratio

HA
d’accélération sur la vitesse horizontale maximale élevé : PHV 21.2)
Evénement Station Comp.|PHA|PHV | M
| @ | @
1966, Parkfield, Ca. Temblor No. 2 N65W ]0.269]10.145) 5.6
1966, Parkfield, Ca. Cholame Shandon No.5 [ N8SE J0.434§0.255¢ 5.5
1957, San Francisco, Ca. Golden Gate Park S80E ]0.105§0.046 | 5.25
1957, San Francisco, Ca. State Building SO9E ]0.085] 0.051§ 5.25
San Francisco
1935, Helena Montana Caroll College NOOE §0.146] 0.072}§ 6.0
1970, Lyttle Creek, Ca. Wrightwood, California | S25W J0.198§ 0.096 | 54
1975, Oroville, Ca. Seism. Station, Oroville §N53W 10.0841 0.044 § 5.7
1971, San Fernando Ca. Pacoima Dam S74W | 1.075]1 0.577 ] 64
1971, San Fernando, Ca. Lake Hughes, Station4 | S21W ]0.146] 0.085§ 6.4
1985, Nahanni, N.W.T. Site 1, Iverson, Canada Long. 11.101}10462]| 69
1971, Central Honshu Yoneyama Bridge, Japan | Trans. {0.15140.059 ]| 5.5
1972, Near E. Coast Kushiro Central Wharf, | NOOE ] 0.146| 0.060f 5.8
Honshu Japan
1966, Honshu Hoshina-A, Japan NOOE (0.2701 0.111 | 5.4
1979, Monte Negro Albatros Hotel, Yugoslavia | NOOE | 0.042f 0016 | 5.4
1981, Banja Luka Seism. Station, Banja Luka, § N9OW }0.074 | 0.032§ 6.1
Yquslavia
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Tableau 4.3 Accélérogrammes sélectionnés pour IAV (ratio d’accélération sur la

PHA
i i i :08< ——
vitesse horizontale maximale moyen : 0.8 PRV £1.2)
Evénement Station Comp.{PHA | PHV | M
(g) 1 (m/s)

1940, Imperial Valley El Centro SOOE 10.348] 0.334 | 6.6
1952, Kern County, Ca. | Taft Lincoln School Tunnel} S69E |0.179] 0.177 | 7.6
1952, Kern County, Ca. {Taft Lincoln School Tunnel] N21E ] 0.156] 0.157 ]} 7.6
1968, Borrego Mtn., Ca. San Onofre SCE, N57W 1 0.0461 0042 § 6.5

Power Plant
1968, Borrego Mtn., Ca. San Onofre SCE, N33E ]0.041) 0.037] 6.5
Power Plant
1971, San Femando, Ca. 3838 Lankershim Blvd., | S90W }0.150] 0.149 § 6.4
L.A.
1971, San Femando, Ca. | Hollywood storage, P.E., | N9OE §0.211] 0.211 § 6.4
L.A.
1971, San Femmando, Ca. 3407 6™ Street, L.A. NI9OE [0.16510.166 | 64
1971, San Fernando, Ca. | Griffith Park Observatory, | SOOW |0.180§ 0.205 § 6.4
L.A.
1971, San Femando, Ca. 234 Figueroa St., L.A. N37E j0.199) 0.167 )| 6.4
1974, Near E. Coast Kashima Harbour Works | NOOE ) 0.070] 0.072 | 6.1
Honshu
1971, Near E. Coast Kushiro Central Wharf [ N90OE 0.078§ 0.068 § 7.0
Honshu
1979, Monte Negro El Suchil Guerrero Array, § NOOE §0.171§ 0.1944% 7.0
Yugoslavia
1985, Mexico La Villita Guerrero Array § SO0E [[0.105f 0.116 § 8.1
1985, Mexico La Villita Guerrero Array § N90OE §0.123§ 0.105 | 8.1
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Tableau 4.4 Accélérogrammes sélectionnés pour LAV (ratio d’accélération sur la

vitesse horizontale maximale faible : PRV <0.8)
Evénement Station Comp.| PHA | PHV | M
(g) | (mss)
1933, Long Beach Valley | Subway Terminal L.A. | N51W | 0.097] 0.237 | 6.3
1933, Long Beach Valley Subway Terminal L.A. | N39E | 0.064] 0.173 }§ 63
1934, Lower California El Centro SO0W §0.160§ 0.209 | 6.5
1971, San Fernando Ca | 2500 Wilshire Bivd., L.A. | N61W | 0.101 ] 0.193 | 6.4
1971, San Femando Ca | 3550 Wilshire Blvd., L. A. | West | 0.132] 0.216 | 6.4
1971, San Fernando Ca 222 Figueroa St. L A. | S37W | 0.12910.186 |} 6.4
1971, San Fernando Ca | 3470 Wilshire Blvd, L.A. | S90W | 0.114} 0.186 | 6.4
1971, San Fernando Ca | 4680 Wilshire Blvd, L.A. | N15SE ] 0.117 § 0.215 ] 6.4
1971, San Fernando Ca 445 Figueroa St., L A. | S38W | 0.119§0.173 | 6.4
1971, San Fernando Ca Hollywood Storage L.A. | SOOW § 0.106§ 0.170 § 6.4
1968, near E. Coast Honshu]| Muroran Harbour, Japan § NOOE § 0.226 ) 0.334} 7.9
1973, near E. Coast Honshuj Kushiro Central Wharf, | NOOE { 0.205 § 0.275 | 7.4
Japan
1985, Mexico Zihuatenejo, Guerrero SO00E 1 0.1031 0.159 § 8.1
Array
1985, Mexico Teacalco, Guerrero Array | NOOE | 0.0521 0.074 | 8.1
1985, Mexico Mesa Vibradora, C.U.,, | N9OW §0.04010.110 ] 8.1
Mexico City
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4.2.3 RESULTATS

Pour comparer le comportement des systémes TOCBF et bilinéaires, on présente
la moyenne plus I’écart type des niveaux de ductilité pour chaque période fondamentale
et pour chacun des groupes de 15 séismes. Puisque Ay est identique pour les deux
systémes, la comparaison des niveaux de ductilité peut étre étendue aux déformations.

La figure 4.3 présente les résultats pour les quatre niveaux de résistance :

— 30 - . " N o

2 25 SEISMES HAV SEISMES IAV i SEISMES LAV
x \

g 20r === TOBF ——w== TOBF "\ ———- TOBF

+

> 15+t ~—— BI-LINEAIRE | B-UNEAIRE | \| ——— BILINEAIRE
g \ \

9 -

g

3

a

Périodes (sec) Périodes (sec) Périodes (sec)

Figure 4.3 a) Niveau de ductilité maximum pour un batiment dimensionné avec

0.4Ve
—~ 40 r - ;
§ SEISMES HAV SEISMES IAV SEISMES LAV
h = 30 o F _“
§ === TOBF ~ema= TOBF l\ ——e=e TOBF
+
3 20 == BI-LINEAIRE "\ BI-LINEAIRE [ \‘ BI-LINEAIRE
E \ .
© 8
£ 10y nor -
g S Mocoor T
o o - L — L L R |
o} 1 2 30 1 2 30 1 2 3
Périodes (sec) Périodes (sec) Périodes (sec)

Figure 4.3 b) Niveau de ductilit¢ maximum pour un batiment dimensionné avec

. 0.3Ve.
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Figure 4.3 ¢) Niveau de ductilité maximum pour un bitiment dimensionné avec

0.2Ve

P 90 r . [~ .
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Figure 4.3 d) Niveau de ductilité¢ maximum pour un batiment dimensionné avec

0.15Ve

Dans [’ensemble, le niveau de ductilit¢ augmente lorsque la période
fondamentale des batiments diminue. Cette augmentation est d’autant plus marquée
pour les séismes dont I’énergie est concentrée dans les basses fréquences. Ces sé€ismes
a basses fréquences possédent, en général, un PHA inférieur et un PHV supérieur aux

valeurs que [’on retrouve pour le groupe de séismes HAV.
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Si on se base sur I’hypothése que l’accélération absolue (Sa) est reliée au
déplacement relatif maximal (Sd) par la relation suivante :

Sa=w>Sd 4.2)

On obtient que ’accélération maximale du groupe de séismes HAV est
supérieure a celle du groupe LAV, ce qui implique des déplacements €lastiques (Sy)
supérieurs pour le groupe HAV. Ainsi pour une méme déformation inélastique, la
ductilité sera moins importante pour les séismes HAV, tel qu’on I’observe dans la figure
4.3.

Le ratio de la ductilité maximale des systemes a diagonales €élancées par rapport
aux systémes bilinéaires est présenté aux figures 4.4 a 4.6, pour chacun des trois
groupes de séismes. De facon générale, la ductilité maximale des systémes TOCBF est
supérieure a celle des systémes bilinéaires. On observe également que ce niveau de
ductilité est légérement supérieur pour les batiments rigides et qu’il ne semble pas

affecté par la résistance du systéme.

Etant donné que le niveau de ductilité est peu affecté par la résistance attribuée a
la structure, on peut donc se fier aux valeurs moyennes (figure 4.7) de toutes les
résistances pour représenter 1’augmentation du niveau de ductilité pour un groupe de

séismes donneé.
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Figure 4.4 Ratio des niveaux de ductilité pour tous les batiments (séismes HAV)

a0 b SEISMES IAV

25
20

15

Ductilité (TOBF/BI-LINEAR)

05 +

Périodes (sec)

. Figure 4.5 Ratio des niveaux de ductilité pour tous les batiments (séismes IAV)
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Figure 4.7 Niveaux de ductilité moyens pour tous les batiments.



4.2.4 Conclusions

On constate que le ratio des niveaux de ductilité et, par le fait méme, des
déplacements des systéemes TOCBF sur ceux des systémes bilinéaires, sont toujours

supérieurs 4 1. Ce ratio ne dépend pas de la résistance du systéme.

Les résultats de la figure 4.7, donnent les valeurs moyennes du ratio de la
ductilité anticipée dans les systéemes TOCBF sur celui des systémes bilinéaires. Ces
valeurs sont semblables pour les trois groupes de séismes, sauf pour les séismes HAV,

et pour les batiments a faibles périodes.

D’aprés cette figure, il est possible d’établir des valeurs moyennes et
maximales. Ces valeurs indiquent que Ia ductilité des diagonales travaillant en tension
seulement est 1.5 a 2 fois supérieure a celle obtenue d’un systéme bilinéaire équivalent,
quel que soit le niveau de résistance du systéme. Pour les bitiments dont les périodes se
situent entre 0.5 sec et 3 sec, on peut appliquer I’interpolation linéaire tel qu’indiqué
dans le tableau 4.5 :

Tableau 4.5 Facteur d’amplification maximal et moyen selon les périodes

Périodes maximal moyen
T <0.5 sec 2 1.5
0.5sec<T <3 sec 0.2(T-3) +1.5 0.2(T-3) +1.25
T=3sec 1.5 1.25
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4.3 BATIMENTS MULTI-ETAGES

4.3.1 Description et conception

La deuxiéme partie des analyses porte sur des batiments multi-étagés de 2, 4, 6
et 8 étages dont les principales caractéristiques sont détaillées au chapitre 3. Pour cette
étude du comportement des contreventements travaillant en tension seulement, on a
retenu seulement les batiments localisés a Vancouver en Colombie-Britannique

(Z,=Z.~4) ainsi que quatre des dix séismes représentatifs de la c6te ouest du Canada.

Le CNBC classifie les contreventements avec diagonales travaillant en tension
seulement comme un systéme avec ductilité nominale et leur attribue un coefficient de
modification des charges sismiques, R, égal a R=2.0. Dans cette étude, on utilise trois
valeurs de R, soit : R=2.0, 3.0 et 4.0, afin d’évaluer aussi !’influence de la résistance sur

le comportement de ce type de contreventement.

Le calcul par capacité s’impose, afin de forcer les déformations inélastiques dans

les diagonales tendues seulement. Le choix des sections de diagonales se fait en

r b} - r . Tf ” . Y - - e .

évaluant I’aire nécessaire ( Ag =¢T) pour résister a la traction imposée, a chacun des
Y

niveaux. Les sections de diagonales sont constituées de plaques d’acier de type 300W.

Tout comme pour les systémes a un seul degré de liberté, le comportement des
batiments multi-étagés munis de diagonales élancées travaillant en tension seulement
est comparé a celui d’un systéme bilinéaire. Dans ces systémes bilinéaires, on ne
considére que la moiti€ de 1’aire requise pour les sections de diagonales des TOCBEF, de

fagon a développer la méme rigidité et la méme résistance au niveau considéré.
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Comparativement aux systémes a un seul degré de liberté, I’ajout d’une rigidité
additionnelle n’est pas nécessaire, puisque tous les éléments entourant le systéme de

résistance aux charges latérales, ont été inclus dans le modéle.

Le tableau 4.6 présente les périodes fondamentales ainsi que la valeur du
cisaillement a la base pour tous les bitiments étudiés. La force concentrée que 'on
applique au demnier étage, afin de prendre en compte la contribution des modes
supérieurs, est nulle pour les batiments de 2 et 4 étages et correspond respectivement a
5.2% et 6.9% du cisaillement a la base pour les batiments de 6 et 8 étages. Dans ce
tableau, I’aire de plancher (900 m?® et 1500 m?) est utilisée pour distinguer les batiments
de dimensions différentes.

Tableau 4.6 Période fondamentale (s) / effort tranchant a la base (kN) pour les
batiments étudiés avec contreventements travaillant en tension seulement.

Nombre d’étages Vancouver

Dimension R=2.0 R=3.0 R=4.0
2 - (900 m®) 0.63 / 506 0.76 / 337 0.88 /253
4 - (900 m°) 1.04 / 852 1.24/ 568 1.42 /426
6 - (900 m°) 1.43/1109 1.72/ 740 1.95/554
8 - (900 m%) 1.85/1310 2.22/873 2.51/655
2 - (1500 m%) 0.64 / 804 0.76 / 536 0.88 / 402
4 - (1500 m®) 1.05/1357 1.26 /905 1.45/678
6 - (1500 m®) 1.45/1766 1.81/1177 2.00/883
8 - (1500 m®) 1.92 /2086 2.26/1391 2.58/1043
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4.3.2 Sélection des séismes

Les batiments ont été sollicités par quatre des dix historiques de déplacements
décrits dans le tableau 4.7, afin d’obtenir un échantillonnage représentatif quoique
restreint. Deux de ces accélérogrammes (Imperial Valley, Ca. et East Coast of Honshu,
Jp.) correspondent aux séismes les plus critiques provenant des groupes IAV et LAV
qui ont été décrits dans la section 4.2 sur les analyses des systémes a un seul degré de
liberté.

Tableau 4.7 Description des séismes sélectionnés lors des analyses dynamiques

Evénement Station Comp. | PHA (g) |PHV (m/s)
1940 Imperial Valley, Ca | El Centro, Ca SO0E 0.348 0334

1971 San Femando, CA | Hollywood Storage, L.A. N9OE 0211 0211
1971 San Ferando, Ca 2500 Wilshire Bivd, L A. N61W 0.101 0.193
1973 East coast of Honshu | Kushiro Central Wharf, Jp.| NOOE 0.205 0275

Les accélérations spectrales pour les quatre séismes normalisés (moyenne plus
un écart type) ainsi que le spectre recommandé par le CNBC 1995 pour la région de

Vancouver sont illustrés a la figure 4.8.
§.0

40 |

3.0

2.0 |

Sa/v(

1.0 |

0.0

] 0.5 1.0 1.5 20
T @®

Figure 4.8 Accélérations spectrales des séismes normalisés
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4.3.3 Résultats

Les résultats sont exprimés en fonction du niveau de ductilité dans les
diagonales ou 3y correspond a I’allongement des diagonales lorsque la limite élastique

est atteinte :

Onee 4.3)

6}’

M=

Ce niveau de ductilité, permet également d’évaluer les déplacements inter-étages
du bitiment. En effet, 4 partir de la géométrie du contreventement et de la limite
élastique de Iacier, on peut évaluer la déformation (équation 4.4) ainsi que
I’allongement maximal élastique des diagonales (équation 4.5) et finalement, le
déplacement inter-étage, A (€équation 4.6). Pour un contreventement concentrique en X,
une ductilité unitaire correspond a des déplacements inter-étages de 0.375% de la
hauteur de I’étage, tel qu’illustré a la figure 4.9.

Fy 300 MPa
£y=—E =—-——200000 a=0.0015 “4.4)
o y =E ylb =0.0015x8500mm=12.75 4.5)
)
A= donc: A= i =0.375u 4.6)
cos6 cos B

/
e

Figure 4.9 Contreventement typique étudié
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Les résultats présentés correspondent a la moyenne plus un écart type de la
ductilité maximale développée dans les diagonales sous les quatre séismes de calcul. La
figure 4.10 présente les résultats pour tous les batiments selon les différentes hauteurs,
les différents facteurs de modification des charges, les deux dimensions en plan et

r_re>

finalement, pour les deux modéles hystérétiques.

Niveau

Niveau

TOBF - LARGE
BILINEAIRE - LARGE
TOBF - PETIT
BILINEAIRE - PETIT

Niveau Niveau
O A N W H OO N O 2 N W dEs OO QO A N W b QO =~ N

L 1 J

0O 3 6 9 12 150 3 €6 9 12 1880 3 6 9 12 15
Ductilité (Moy+écart type) Ductilité (Moy+écart type) Ductilité (Moy+écart type)

Figure 4.10 Niveaux de ductilité pour les batiments multi-étagés
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Tout d’abord, on observe que la dimension en plan du batiment a peu
d’influence sur les résultats. Pour les systémes & un seul degré de liberté (TOCBF), on
observe un niveau de ductilité plus important pour les batiments dimensionnés avec des

charges sismiques moins importantes.

Dans ’ensemble, les batiments multi-étagés développent une ductilité¢ non-
uniforme sur la hauteur et la concentration maximale est localisée au dernier étage.
Cette concentration aux étages supérieurs provient de I’influence des modes supérieurs
de vibration (Annexe E). On observe des déplacements inter-étages excessifs de 1’ordre
de 3.5% a 5% au niveau des étages supérieurs pour les batiments dimensionnés avec un
coefficient de réduction des charges de 3.0 et 4.0, ainsi que pour les batiments de 4
étages dont R=2.0. Dans certains cas, il y a eu plastification au niveau des colonnes et

la formation d’étages souples.

Pour I'ensemble des résultats, la ductilité est plus importante pour les systémes
TOCBF que pour les systémes bilinéaires surtout dans les étages supérieurs. On
observe aux derniers étages des TOCBF, des déformations inélastiques 2.2 fois plus

importantes que celles obtenues pour les systémes bilinéaires.

4.3.4 Conclusions pour les biatiments multi-étagés

Les résultats obtenus confirment que les TOCBF ne seraient pas appropri€s pour
les batiments de plus de 4 étages méme lorsqu’ils sont dimensionnés avec un coefficient

de réduction des charges de 2.0.

Les colonnes réparties sur deux niveaux, ne s’avérent pas assez fortes et assez
rigides pour redistribuer verticalement la demande in€lastique. Les systémes TOCBF
possédent donc une faible capacité de distribuer I’énergie sismique dans les batiments
de plus de 2 étages et devraient étre utilisés conjointement avec d’autres systémes de

résistance aux charges latérales afin d’obtenir une meilleure performance.
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CHAPITRE §

INFLUENCE DU SURDIMENSIONNEMENT DES DIAGONALES DANS LES
CONTREVENTEMENTS TRAVAILLANT EN TENSION-SEULEMENT

5.1 INTRODUCTION

Ce chapitre a pour but de déterminer les efforts maximaux développés lors d’un
séisme dans les contreventements, afin de déterminer une limite supérieure pour les
efforts de calcul a utiliser pour les assemblages et les poteaux des contreventements
avec barres €lancées, tout en tenant compte de I’'influence du surdimensionnement des

sections de diagonales.

L’étude porte sur des batiments multi-étagés dont les contreventements sont faits
de diagonales élancées. Dans les analyses, on considére quatre niveaux de charges
séismiques afin d’évaluer I’influence du surdimensionnement des diagonales. On
examine d’abord le comportement de batiments dimensionnés selon le CNBC avec un
coefficient de R=2.0. Puis on étudie des batiments dimensionnés avec R=1.5, R=1.0 et
R=0.5, ce qui correspond respectivement a des sections de diagonales 1.33, 2 et 4 fois

plus grosses que celles requises par le code.

5.2 DESCRIPTION DES BATIMENTS MULTI-ETAGES

L’influence de quatre parameétres fut examinée lors de la conception, soit :

e Deux dimensions en plan (petit 38.5m x 23.3m et large 38.5m x 38.5m)
e Quatre niveaux de charges séismiques (R=2.0, R=1.5, R=1.0 et R=0.5)
e Quatre hauteurs (2, 4, 6 et 8 étages)

¢ Deux sites : Vancouver et Montréal
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Pour les batiments localisés a Vancouver on a considéré plus de paramétres :
deux dimensions en plan, quatre hauteurs de batiments (2, 4, 6 et 8 étages) et quatre
niveaux de charges sismiques (R=2.0, R=1.5, R=1.0 et R=0.5). Ces quatre niveaux de
charges sismiques correspondent respectivement a des sections de diagonales de
grosseurs : 1.0Ag, 1.33Ag, 2.0Ag et finalement 4.0Ag. L’effet du site n’a été pris en
compte que pouf certains batiments.

Pour les biatiments localisés a Montréal, seuls les batiments de petites
dimensions et ayant 2, 4 et 8 étages ont été étudiés. Les batiments larges, et ceux
localisés 2 Montréal, ont été dimensionnés avec un coefficient de réduction des charges
équivalent a3 R=2.0 et 2 R=0.5.

Pour tous les bitiments, dont la période fondamentale calculée excéde celle
obtenue de I’équation 2.3, on peut réduire jusqu'a 20% la valeur du coefficient de
réponse sismique, lors de la conception. Le tableau 5.1 présente les valeurs des

périodes fondamentales obtenues a I’aide de 1’équation proposée par le code.

Tableau 5.1 Périodes fondamentales proposées par I’équation du CNBC

ftages Période T (sec)
2 0.248 sec
4 0.496 sec
6 0.744 sec
8 0.992 sec

Les poteaux des contreventements ont été calculés en supposant que toutes les
diagonales plastifient en traction simultanément, peu importe la valeur du coefficient R.

Les différentes sections choisies sont données en annexe B.
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Le tableau 5.2 présente la période fondamentale calculée ainsi que I’effort
tranchant a la base, V, des batiments étudiés. Pour les batiments de faible hauteur, la
contribution des modes supérieurs est négligeable, la force concentrée au sommet (F)
est nulle. Par contre, pour les batiments de 6 et de 8 étages, cette valeur correspond
respectivement a 5.2% et 6.9% de la valeur de I’effort tranchant a la base (V).

Tableau 5.2 Périodes fondamentales (s) / effort tranchant a la base (kN) pour les

batiments étudiés avec contreventements travaillant en tension seulement.

Batiments Vancouver Montréal
Ktages 1.0Ag 1.33Ag 2.0Ag 4.0Ag 1.0Ag | 4.0Ag
2900m’) | 063/506 | 0.55/ 674 | 0.45/1010 | 0.30/2310 | 0.7/338 | 0.40/1350
4-(900m°) | 104/852 | 0.90/1140 | 0.74/1750 | 0.50/4090 | 1.47/404 | 0.77/1620

6-900m") } 1 43/1110 | 1.25/1480 | 1.03/2330 | 0.60 /5480 - -
8-900m") || 1.85/1310 | 1.65/1750 | 1.33/2790 | 0.89 /6640 | 2.60/609 | 1.41/2560
2-(1500m%)| 0.64 /804 - - - - -
4 (1500 m)f 1.05/1360 - - 0.50 / 6520 - -
6 (1500 m") || 1 45/1770 - - - - -
8 -(1500 m") | 192 /2090 - - 0.92/10400 - -

53 RESULTATS

L’objectif est de déterminer les forces maximales qui peuvent se développer
dans les connections, les poutres et les colonnes des contreventements. Pour ce faire, on
examine deux paramétres obtenus des analyses sur les batiments : la ductilité maximale

dans les diagonales et les forces axiales maximales dans les colonnes.
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Comme on le montre a la figure 5.1, les efforts dans les assemblages des
diagonales et dans les poutres peuvent étre associés a la ductilité dans les diagonales : p.
Celle-ci est égale au rapport des déformations inélastiques maximales, Smax sur la
déformation &,. Une ductilité égale ou supérieure a 1.0 indique que les diagonales ont
plastifié et que les connections et les poutres subissent des efforts équivalents a la force
de plastification des diagonales, AgFy. Par contre, si la demande en ductilité est
inférieure a 1, ’effort dans les diagonales correspond a une fraction de la résistance
ultime des diagonales en tension : p (AgFy).

Pour les poteaux, on a retenu ’effort maximum de compression enregistré a
chaque niveau, (C,, )i auquel on a soustrait I’effort dii aux charges de gravité, (Cu).

L’effort net ainsi obtenu correspond a la contribution des diagonales seulement

n

(T, sin@,). Cet effort net a ensuite ét¢ normalisé par rapport a [’effort obtenu en
J=i

supposant que toutes les diagonales plastifient simultanément (figure 5.1). Une valeur
de 100% ou de 1 indique que toutes les diagonales situées au-dessus du niveau étudié

ont plastifié¢ en méme temps lors d’un séisme.

w
Ductilité : F, = G, ¢
3

w
Diagonales : T, = (AgFy), sip=1 P T 4 c
=(nAgFy); sip<l F, _)P C,
T

A bl des di ales :T;
ssemblages des diagonales :T; T, C,
G

Efforts normalisés dans les colonnes : . 4
- , (o
con=SCeh2(Ch_ 10 ' q
Z(AngsinG)j
J=i

Figure S.1 Interprétation des résultats
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5.3.1 Influence de la dimension en plan du bitiment

Les figures 5.2 et 5.3 comparent la ductilité développée dans les deux
dimensions en plan, pour des diagonales typiques (1.0 Ag) et des diagonales quatre fois
plus grosses (4.0 Ag). On constate que les résultats sont trés similaires pour les deux
dimensions en plan, quelle que soit la hauteur et le niveau de surdimensionnement des
diagonales utilisées. On observe également des résultats comparables pour les efforts
normalisés dans les poteaux. On peut donc dire que I’effet de la taille du bitiment est
négligeable. Par conséquent, seulement les batiments de petite dimension seront

analysés dans les sections suivantes étant donné que ce paramétre a peu d’influence.
4.0 Ap) (1.0 A2)

Ductilité (31)

Figure 5.2 Ductilité dans les diagonales (bdtiment 4 étages Vancouver)

40Ag® (1.0 Ag)

Lo TR Y- SN

-~

Ductilité ()

Figure 5.3 Ductilité dans les diagonales (bitiment 8 étages Vancouver)
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5.3.2 Influence du surdimensionnement des diagonales et de la hauteur des
batiments

Les résultats pour les batiments de toutes les hauteurs (2, 4, 6 et 8 étages) et
localisés 4 Vancouver sont présentés dans les figures 5.4 4 5.11. Les graphiques de
gauche donnent la ductilité maximale dans les diagonales & chacun des étages, pour les
quatre niveaux de surdimensionnement des diagonales. Les graphiques de droite
donnent I’effort axial normalisé dans les poteaux, décrits précédemment.

Dans les figures 5.4 et 5.5, la ductilité dans les diagonales des bitiments de deux
étages est supérieure a 1.0 lorsqu’on utilise des sections typiques et deux fois plus
grosses : 1.0Ag et 2.0Ag. Par contre pour les sections quatre fois plus grosses (4.0Ag)
elles atteignent une ductilité maximale de 0.63.

De méme, on constate que les efforts normalisés (valeur maximale de 61%) dans
les poteaux des bitiments de 2 étages, sont inférieurs a 1’unité seulement lorsqu’on
utilise des sections de diagonales 4 fois plus grosses que celles spécifiées par le code.
Les efforts pergus a chacun des étages sont similaires, puisque dans les batiments peu
élevé, le premier mode de vibration gouverne et la probabilité que les diagonales

plastifient simultanément lors d’un séisme augmente lorsqu’il y a moins de diagonales.

Y%eAgFy

1.20
1.00
0.80 4
0.c0 S
0.40 J&

0.20 g

Figure 5.4 Ductilité diagonales Figure 5.5 Efforts normalisés dans les poteaux
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Les figures 5.6 a 5.9 présentent les résultats pour les batiments de 4 et de 6

étages. La ductilité est supérieure a 1.0 pour toutes les grosseurs de diagonales utilisées

sauf celles quatre fois plus grosses ol elle atteint un maximum de 0.77 et 0.78 pour les

batiments de 4 et 6 étages respectivement. On constate une concentration des

déformations inélastiques et des efforts plus élevés dans les poteaux des étages

supérieurs du batiment. Les efforts normalisés dans les poteaux atteignent des valeurs
maximales de 76% et 74% pour les bitiments de 4 et 6 étages et on observe une faible

dégradation des efforts normalisés dans les poteaux & mesure que I’on descend vers les

étages du bas.

Ductilité (p )

Figure 5.6 Ductilité diagonales

s B @ 10Ag
. - 2 [ 1.33Ag
i B 20Ag

W 40Ag

. Figure 5.8 Ductilité diagonales

%AgFy

1.20
1.00
0.80 |
0.60

0.40 |
0.20

Figure 5.7 Efforts normalisés dans les poteaux

%AgFy
1.20 L
1.00 §
0.30
0.60
040 § y 1.0Ag

133Ag

2.0Ag

40Ag

0.20

6543

?

Figure 5.9 Efforts normalisés dans les poteaux



116

Les figures 5.10 et 5.11 présentent les résultats des bitiments de 8 étages.

Seules les diagonales quatre fois plus grosses développent une ductilité inférieure a 1.0,
la valeur maximale est de 0.72.

Les efforts normalisés maximums dans les poteaux sont concentrés aux derniers
étages et atteignent une valeur maximale de 64%. La diminution des efforts est
beaucoup plus marquée lorsqu’on descend vers les étages du bas. Ce phénoméne
s’explique par le fait que pour les batiments trés €levés, la probabilité que toutes les
diagonales plastifient simultanément a tous les niveaux, diminue.

%AgFy

1.20
1.00
B 0.30
0.60
0.40

0.20

8
0o 1 2 3 4 S5 6 7 7T 6 s o,
Ductilité (i ) 2 1

Figure 5.10 Ductilité diagonales Figure 5.11 Efforts normalisés dans les poteaux

De fagon générale, la ductilité est plus faible lorsque le coefficient de
modification des charges, R diminue ce qui correspond a des sections de diagonales
surdimensionnées. Cette ductilité est concentrée dans les étages supérieurs pour tous les
batiments. Les diagonales plastifient a2 tous les niveaux lorsque les sections de
diagonales sont de : 1.0Ag, 1.33Aget 2.0Ag.
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Pour les bitiments dimensionnés avec des diagonales quatre fois plus grosses
que celles spécifiées par le code, la demande en ductilité est inférieure a 1 quelle que
soit la hauteur des bitiments. La valeur maximale observée pour tous les batiments

larges situés a Vancouver est de 0.78.

De fagon générale, les efforts normalisés dans les poteaux sont plus importants
lorsque les sections de diagonales utilisées sont plus petites, ce qui correspond a des
charges sismiques moindres. Ce résultat était prévisible puisque la demande en ductilité
dans les diagonales était beaucoup plus prononcée pour les batiments dimensionnés
selon les forces sismiques réduites (R=2.0). Ce qui contribue a augmenter la probabilité

que toutes les diagonales plastifient en méme temps.

Au niveau des efforts normalisés dans les colonnes, d’aprés les résultats pour des
diagonales typiques (R=2.0) ainsi que 1.33 (R=L.5) et 2 fois plus grosses (R=1.0), les
efforts normalisés excédent 80% des efforts cumulés en assumant que toutes les
diagonales ont plastifié simultanément lors d’un séisme. Cette limite est de 90% des
efforts cumulés lorsqu’on exclut les résultats des quatre étages inférieurs dans le cas du
batiment de 8 étages.

On constate également des efforts normalisés dans les poteaux plus importants
pour les batiments de faible hauteur ainsi que dans les étages du haut pour les batiments

plus élevés.
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5.3.3 Influence du site : Vancouver et Montréal

Dans cette section, on compare le comportement des batiments pour les deux
sites étudiés (Vancouver et Montréal) et pour des diagonales de section 1.0 Ag et 4.0
Ag. Les figures 5.12 3 5.17 présentent la ductilit¢ dans les diagonales et les efforts
normalisés dans les poteaux pour les batiments de petite dimension de 2, 4 et 8 étages.

%AgFy

B V(L0AQ)
120
M(10 Ag) 100

. V(4.0 Ag) 0.80
0.60

0.40
0.20

V(1.0 Ag)
M(1.0 Ag)

V(4.0 Ag)

M(4.0 Ag)

=1 T
o ;;E.V(4.0Ag) -

V(1.0 Ag)
T T M40 Ag)

M(1.0 Ag)
V(4.0 Ag)

| M(40 Ag)

2

. Figure 5.14 Ductilité diagonales Figure 5.15 Efforts normalisés dans les poteaux
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@ V(1.0Ag)

0O M(L0Ag)

B V@0 A

NECHR ekt o

& M40 Ag)

Ductilité (u )
Figure 5.16 Ductilité diagonales Figure 5.17 Efforts normalisés dans les poteaux

De fagon générale, la ductilité maximale ainsi que les efforts normalisés dans les
colonnes sont plus importants pour la région de Vancouver, plus particuliérement pour
les batiments dont les sections de diagonales sont de 1.0Ag (R=2.0). Pour Montréal, les
diagonales plastifient seulement pour les batiments de 2 étages et aux étages supérieurs

des batiments de 4 étages lorsqu’on utilise des diagonales typiques (1.0Ag).

Pour les batiments dimensionnés avec des sections de diagonales quatre fois plus
grosses (4.0Ag), les résultats obtenus pour Montréal sont encore une fois plus faibles
que ceux pour Vancouver mais I’écart entre les deux est beaucoup moins marqué. Pour
les batiments de 2, 4 et 8 étages la ductilité maximale observée dans les diagonales est
de 0.53 (0.63 pour Vancouver), 0.81 (0.78 pour Vancouver) et 0.6 (0.72 pour
Vancouver). On obtient des efforts normalisés dans les poteaux de : 52% (61%), 79%
(76%) et de 55% (64%) respectivement pour les batiments de 2, 4 et 8 étages. Ceci
permet de conclure que des forces similaires peuvent se développer aux deux sites

lorsque les sections de diagonales sont surdimensionnées.
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L’écart marqué entre les efforts pergus a Vancouver et 3 Montréal provient du
fait que les batiments situés a Montréal sont plus flexibles. Les charges sismiques du
code utilisées lors de la conception sont plus importantes pour Vancouver, les batiments

sont donc plus rigides et attirent plus d’efforts.

Un autre facteur important vient du fait que le spectre du CNBC 1995 est trop
conservateur pour les batiments situés 2 Montréal et dont la période fondamentale est
supérieure a 0.5 sec. En effet, ce spectre ne tient pas compte de la différence qui existe
entre I’énergie des séismes de I’est et de I’ouest du Canada. Les séismes de I’est ont
leur énergie concentrée dans les hautes fréquences et affectent donc plus sévérement les
batiments de faible hauteur, tandis que les séismes de I’ouest ont une période dominante
plus longue et sont plus sévéres pour les batiments plus élevés. Le spectre que 1'on
projette d’utiliser dans la nouvelle version du CNBC 2000 (CANCEE, 1996) tient

compte de ces différences :

0,35
0,30 &
0,25 1
0,20
0,15

Moyenne + écart

Sa (g)

CNBC 1995

CNBC 2000 proposé

0,10
0,05
0,00

0 0,5 1 1,5 2 2,5 3
Périodes (sec)

Figure 5.18 Comparaison du spectre CNBC 1995 et du spectre CNBC 2000

proposé pour Montréal
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Dans ce spectre proposé pour le CNBC 2000, on y prescrit des charges
sismiques beaucoup plus faibles pour les bitiments flexibles dans I'est du Canada. Le
possible changement doit étre pris en considération lors de I’interprétation des résultats.
On remarque que ce spectre proposé (figure 5.18) épouse plus étroitement les spectres
de ’ensemble des séismes retenus pour I’est du Canada. Ce spectre proposé est atténué
au niveau des basses fréquences 2 Montréal et amplifié dans les hautes fréquences.

5.4 LIMITES SUPERIEURES POUR LES EFFORTS DE CALCUL

On observe des résultats similaires pour les deux dimensions en plan considérées ;
ce paramétre a donc peu d’influence. Les efforts pergus pour la région de Vancouver
sont plus importants que ceux observés a Montréal. On doit par contre, tenir compte du
fait que ces résultats sont biaisés par le spectre du CNBC 1995, qui est conservateur
pour les biatiments élevés de cette région. On se base donc sur les batiments de petites
dimensions situés a Vancouver pour établir une limite supérieure pour les efforts de
calcul & considérer. Cette limite supérieure, pour le calcul des assemblages des
diagonales et pour les poutres, est basée sur la ductilité maximale observée dans les

diagonales. Pour les poteaux, elle est basée sur les efforts normalisés.

Les résultats obtenus démontrent que lorsqu’on utilise des sections 4.0Ag, iln’y a
plus de plastification dans les diagonales et qu’en considérant les valeurs minimales et
maximales obtenues, il est possible d’établir une plage pour la limite. On peut ainsi
interpoler entre les diagonales de section 2.0Ag et 4.0Ag afin de trouver le
surdimensionnement qui permet aux diagonales de reprendre les efforts tout en

demeurant élastiques.

Les valeurs de ductilité minimales et maximales observées correspondent a 0.58

et 0.78 fois les forces développées dans des diagonales 4.0Ag. Ce qui correspond a des
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forces 2.3 a 3.1 fois celles obtenues avec des diagonales 1.0Ag. Les efforts normalisés
minimums et maximums dans les colonnes des diagonales 4.0Ag sont de 51% a 76%.
Ces efforts normalisés correspondent a des efforts 2 a 3 fois plus importants que ceux
percus lorsqu’on utilise des diagonales 1.0Ag.

D’aprés les conclusions précédentes, des efforts 2 4 3 fois supérieurs a ceux
obtenus dans des diagonales 1.0Ag peuvent se produire dans des diagonales
surdimensionnées. Cette limite supérieure s’applique lorsque les sections de diagonales

utilisées sont supérieures a celles dimensionnées pour un coefficient R=2.0 (1.0Ag).

La zone hachurée sur le spectre du cisaillement a la base (figure 5.19) représente
les efforts de calcul a considérer lors du dimensionnement des assemblages des
diagonales, des poutres et des poteaux. Le cisaillement a la base pour des diagonales de
section typiques (1.0Ag) correspond a 0.3Ve.

v.u
V,= R =(0.3Ve pour R=2.0 (5.1)

Cisaillement a la base : Ve

0.9 Ve,

0.6 Ve - .
1 Diagonales typiques

1.0Ag (R=2.0)

03 Ve|

0 0,5 1 L5 2 2,5 3
Périodes (sec)

Figure 5.19 Limites acceptables pour le dimensionnement des batiments en tenant

compte des diagonales surdimensionnées.
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5.5 RECOMMANDATIONS

Lors d’un séisme, on s’attend a ce que les diagonales plastifient en tension lorsque
les sections de diagonales ne sont pas en mesure de reprendre 2.5 a 3 fois les forces
sismiques développées dans des diagonales typiques (R=2.0) congues selon le code.
Dans ce cas, les connections doivent étre en mesure de reprendre la résistance ultime
des diagonales qui plastifient en tension. Les poutres et les colonnes doivent reprendre
les charges de gravité en plus des forces induites par les diagonales, en faisant
I’hypothése qu’elles plastifient simultanément a tous les niveaux lors d’un séisme.
Cette hypothése s’avére trés conservatrice au niveau des poteaux des étages inférieurs

dans le cas des batiments trés €levés.

Finalement, on constate que la demande en ductilité pour les batiments de 4 et de
6 étages indique clairement une concentration de déformations inélastiques au niveau
des étages supérieurs pour les diagonales typiques (R=2.0) et pour les diagonales 1.33
fois plus grosses (R=1.5).

Suite 4 ces observations, on constate que les diagonales élancées sont sensibles
aux concentrations inélastiques, et elles ne devraient pas étre utilisées pour des
batiments de plus de 2 étages. A moins que ces systémes de résistance aux charges

latérales soient combinés avec plus de redondance dans les zones sismiques actives.
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CHAPITRE 6

CONTREVENTEMENTS EN CHEVRON

L’objet de ce chapitre est de définir les forces maximales qui se développent
dans les contreventements en chevron afin de dimensionner adéquatement les

assemblages des diagonales, les poutres et les poteaux de ces contreventements.

Il sera tout d’abord question du comportement des bitiments multi-étagés dont
la résistance aux charges latérales est assurée par des contreventements en chevron.
Dans un deuxiéme temps, une description des batiments étudiés et des hypothéses de
dimensionnement seront présentés. Par la suite, les efforts maximaux anticipés dans les
diagonales et dans les poteaux seront déterminés sur la base d’une analyse statique. Ces
efforts maximaux serviront 2 normaliser les résultats obtenus des analyses dynamiques
non-linéaires. Finalement les deux derniéres sections de ce chapitre traiteront de
I’influence de la résistance réduite en compression et de [’amélioration du

comportement en utilisant des poutres fortes.

6.1 COMPORTEMENT

Dans ce systéme, les forces axiales dans les diagonales tendues et comprimées
sont en équilibre jusqu’a ce qu’une des diagonales flambe ; la résistance de la diagonale
comprimée chute alors et la poutre doit reprendre, en flexion, la résultante verticale qui
se forme entre les diagonales tendues et comprimées. Si la résistance en flexion de la
poutre est insuffisante, cette force verticale débalancée cause des déformations
permanentes au niveau des planchers, ce qui empéche la diagonale comprimée de se

redresser parfaitement lorsque le chargement est inversé. Si la diagonale opposée
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flambe a son tour, la résistance du systéme diminue grandement et est régie par la

résistance réduite en compression de deux diagonales.

6.2 DESCRIPTION DES BATIMENTS

Les caractéristiques des batiments étudiés dans ce chapitre sont détaillées au

chapitre 3. Les principaux paramétres étudi€s sont :

e Hauteur des batiments : 2, 4, 8 et 12 étages
e Deux niveaux de résistance aux charges latérales : R=2.0 et R=1.0
e Deux sites : Vancouver et Montréal

e Deux dimensions en plan : 900 m? (petit) et 1500 m? (large)

Le tableau 6.1 présente les périodes fondamentales réelles ainsi que les efforts
tranchants a la base de tous les batiments étudiés. La valeur de la force concentrée au
sommet (F;) est nulle pour les batiments de 2 et de 4 étages et correspond
respectivement a 6.9 % et 10.4 % de la valeur de I’effort tranchant 4 la base, pour les

batiments de 8 et de 12 étages.

Les séismes dans la région de Vancouver sont des séismes a basses fréquences.
Dans cette région, les batiments élevés sont affectés par les modes supérieurs de
vibration, tandis que les bitiments moins élevés vont répondre principalement selon leur
premier mode. Ces raisons justifient I’importance d’analyser différentes hauteurs, pour

les batiments situés a Vancouver.



126

Les résultats du chapitre 5 ont démontré que la dimension en plan avait peu
d’effet, on utilise seulement deux hauteurs de batiments de dimensions différentes pour

Vancouver afin de vérifier.

Les batiments localisés dans la région de Montréal sont régis par des séismes a
hautes fréquences qui affectent plus les batiments ayant une courte période
fondamentale. Pour Montréal, on a utilisé les batiments de petites dimensions (900 m?)
puisque leurs périodes fondamentales sont plus faibles, ils sont donc plus sollicités. De
plus, comme on I’a vu au chapitre 5, le spectre du CNBC 1995 pour Montréal est
probablement trop conservateur pour les batiments plus élevés et les résultats ne
seraient pas trés révélateurs. Pour cette région, les batiments trés élevés n’ont donc pas

fait I’objet d’analyses.

Tableau 6.1 Périodes fondamentales (s) / effort tranchant a la base (kN) pour les

batiments étudiés avec contreventements en chevrons.

Batiments Vancouver Montréal
Etages R=20 R=10 R=2.0 R=1.0
2 - (900 m?) 0.38/533 0.33/1133 0.39/338 0.39/676
4-(900 m?) - - 0.81/404 0.78 / 808
8§-(900 m? | 1.59/1310 1.26 /2881 1.78 / 609 1.61/1218
12— (900 m?) - - - -
2-(1500 m*) | 0.45/804 0.39/1676 - -
4-(1500 m%) | 0.86/1357 0.70 / 2891 - -
8- (1500 m% || 1.75/2086 1.33 /4520 - -
12- (1500 m») || 2.77/2630 1.94 /5796 - -
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6.3 DIMENSIONNEMENT

Les contreventements en chevron sont dimensionnés selon la norme S16.1-94
avec un coefficient R=2.0 ainsi qu’avec R=1.0 pour évaluer !’influence du
surdimensionnement des diagonales. Ces contreventements sont dimensionnés en

faisant ’hypothése que toutes les diagonales atteignent leur résistance ultime en tension

(T,=AgFy) et en compression (C,F%) simuitanément. Dans le dimensionnement,

différentes hypothéses ont été adoptées lors de la sélection des contreventements, des
poutres et des poteaux. La figure 6.1 indiquent les efforts dans la poutre a un niveau

donné :

(AgFY)in Woiast Cu,,,
A Coee ¥

¢ (AgFy); Cu, T C

poteau

Figure 6.1 Diagramme des efforts au niveau de la poutre

1) Les diagonales doivent respecter les critéres d’élancement et du ratio (b/t)max qui
régit les contreventements ductiles. Les sections de diagonales sélectionnées sont
des profilés tubulaires (HSS classe H) acier 350W, dont le facteur d’élancement
effectif est fixé a k=0.8. Les diagonales doivent reprendre !’effort tranchant a

chaque étage : Z F,
x=[

2) La poutre doit reprendre seule les charges de gravité, Wp.os., sans le support

vertical offert par les contreventements.
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3) La poutre est congue pour reprendre une force axiale, Coourre, issue de la composante

4)

horizontale de la résistance ultime en tension (AgFy); et en compression (C,);

disponible dans les sections de diagonales a chacun des niveaux :

cos@
2

Coire = (AgFy +C,), 6.1)

Le dimensionnement des poteaux de part et d’autre du systéme de résistance aux
charges latérales dépend de I’effort axial issu des charges de gravité a chacun des
niveaux (Cp+o.s.) et de ]a sommation des résistances en compression des diagonales,

en faisant [’hypothése que toutes les diagonales flambent simultanément.

Cpnreak =(Cpos.) + Z (C, )., sin6, (6.2)

=

La méthode de dimensionnement utilisée pour les contreventements est simpliste

et ne correspond probablement pas a la réalité. Par exemple :

Lors d’un séisme, on se questionne sur la possibilité de développer la résistance
ultime des diagonales tendues (AgFy) méme si la poutre n’est pas congue pour
reprendre la force débalancée maximale. En effet, suite au flambement des
diagonales, il y a plastification prématurée de la poutre. L’utilisation de I’équation

6.1 pour la conception des poutres est vraisemblablement sécuritaire.

La force dans les poteaux peut-étre supérieure a 1’équation 6.2 car une force

débalancée verticale peut se développer :

sin@
2

Débalancée = (AgFy - C,) (6.3)
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e On se questionne également sur la possibilité que les efforts dans les diagonales,
atteignent AgFy et C, simultanément, lors d’un séisme.

On peut obtenir un meilleur estimé des forces maximums anticipées dans le
contreventement en étudiant un mécanisme de ruine (figure 6.2) lorsque les différentes
membrures (poutres, diagonales et poteaux) atteignent leur résistance ultime en

supposant un mode de déformation selon le premier mode.

Rotules plastiques dans les poutres

Plastification en traction des

diagonales (si la résistance
Flambement des

diagonales

des poutres est suffisante)

Figure 6.2 Mécanisme de ruine

6.3.1 Calcul de ’effort en tension maximal dans les diagonales : Ty,

On peut estimer la force maximale susceptible de se produire dans les diagonales
tendues lorsqu’un mécanisme de rupture survient. A I’aide d’une analyse statique, il est
possible de déterminer les efforts maximums dans les assemblages, les poutres et les
poteaux du treillis lorsqu’un mécanisme survient. La figure 6.3 donne un apergu des

efforts considérés a un niveau quelconque du batiment.

Tiq lWi Cu,,, ol
Q_F_'-pcé' o )a (paj I
i T; Cu,

lt L/2 4_ L/2 4

Figure 6.3 Efforts dans le systéme de contreventement en chevron

=
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Cette force maximale dans les diagonales, T dépend de la capacité en tension
et en compression des diagonales utilisées et de la résistance en flexion de la poutre.
La norme S16.1 permet de tenir compte de l’interaction flexion-cisaillement dans la

outre du contreventement, a I’aide de I’équation suivante :
P eq

C 085M
*C—u-i- M, =10 64

Dans cette équation, C, correspond a I’effort axial, qui provient de la diagonaie
tendue a I’étage au-dessus du niveau considéré (équation 6.5), et de la différence qui
existe entre ’effort tranchant des contreventements situés au niveau €étudié et a 1’étage

au-dessus (équation 6.6).

Le facteur, o, permet de tenir compte de la proportion des forces horizontales
transmises a la poutre, selon la disposition du treillis dans la structure. Dans ce projet,
on attribue a ce facteur une valeur de 0.5, puisque le systéme de résistance aux charges

latérales est centré dans le batiment.

C = Tf-o-! cos 0i+l + aF: (6'5)

F=(T.+C,)cos6,—~(T_ ,+C,,, )cosH,, (6.6)

t+f

Dans ’équation d’interaction, C, et Mp, représentent respectivement la capacité
axiale (AgFy) et flexionnelle de la poutre (ZFy). Finalement, M, correspond au
moment maximum au centre de la poutre, lequel provient des charges de gravité,
combinées a la force débalancée verticale. Cette force débalancée verticale provient de
la différence entre la force maximale susceptible de se produire dans la diagonale et la

résistance en compression lors du premier flambement.
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. L
M ={{T, -C,)sin6,+W, }~ (6.7)

Pour déterminer cette force maximale en tension, Tmax, qui crée un mécanisme
complet de rupture a 1’étage étudié, on débute par I’étage supérieur. A cet étage, la
valeur de Tyax constitue la seule force inconnue dans I’hypothése du mécanisme (figure
6.4). Le calcul de cette force maximale est détailiée a 1’équation 6.8. Une fois cette
force maximale a 1’étage supérieur déterminée, on peut évaluer les forces des étages

subséquents.

—p(1-a)F;

Figure 6.4 Calcul de T 2 I’étage supérieur

a(T,.. +C, )cos6 . 0.85((T,, =C,)sin@+Wy,,5,)L/4
(AZFY ) poucre M,

10 (6.8)

L’effort maximum dans les diagonales, Tnax ainsi obtenu représente une borne
supérieure, car dans le mécanisme on fait I’hypothése que la résistance en compression
de la diagonale est C,. La norme S16.1 ne mentionne pas de considérer la résistance
réduite en compression pour les contreventements a ductilité¢ nominale. En réalité cette
résistance en compression diminue lorsque les déformations du cadre augmentent. Lors
des analyses, on évaluera la ductilité en compression des diagonales afin de vérifier si la

résistance en compression est inférieure a C,,.
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Les batiments munis de sections de diagonales surdimensionnées (R=1.0) vont
étre en mesure de développer des efforts plus grands avant que ne surviennent un
mécanisme de rupture (Tya). Ces efforts maximums, Tyl correspondent & une
proportion plus importante de la capacité disponible (AgFy) pour les diagonales
surdimensionnées, surtout dans les étages inférieurs du bitiment. On retrouve en

annexe D les valeurs numériques pour tous les batiments analysés.

6.3.2 Caicul de I’effort de compression maximal dans les poteaux : Cmax

L’effort de compression maximal dans les poteaux comprend les charges de
gravité cumulées, et la composante verticale de la capacité en compression (C,i+1) des
diagonales situées au-dessus du niveau étudié, en faisant ’hypothése que toutes les

diagonales flambent simultanément.

Cet effort de compression maximal comprend également !’effort tranchant qui se
développe dans les poutres et qui correspond a la moitié de la force débalancée
verticale. Cette force débalancée provient de la différence entre la force en tension

maximale dans les diagonales, T et la résistance en compression dans les diagonales,

(Coze) =CWpp5 + i(C“ sin8)_+ i((fm _Cu)x Siny@x) 6.9)

x=i+l x=t+]

Figure 6.5 Effort de compression maximal dans les poteaux
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6.3.3 Soulévement dans les poteaux

Les efforts de tension maximums susceptibles d’étre induits aux colonnes a la
base des batiments, Syax, permettent d’évaluer le soulévement au niveau des fondations,

(équation 6.10).

L’effort de traction maximum dans les poteaux est obtenu en combinant les
efforts induits par les diagonales tendues, les charges de gravité provenant de la charge

morte seulement (Wp) et la moitié de la force débalancée maximale & chacun des

niveaux.

(Sm) = i(rnax Sing)i "i((z;mx —Cu),, Si:;gi) _(CWD) (6'10)

i=/ =l

Figure 6.6 Effort de traction maximal dans les poteaux
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6.4 RESULTATS

Cette section permet d’interpréter les résultats obtenus des analyses dynamiques
non-linéaires en les regroupant sous trois catégories. Les résultats sont tout d’abord
présentés pour les bitiments dont la dimension en plan est 1500 m?, situés a Vancouver.
Par la suite, une comparaison est effectuée afin d’étudier I’influence de la dimension en
plan. Finalement, la demiére catégorie permet de comparer les deux zones sismiques

étudiées soit : Vancouver et Montréal.

Dans chacune des catégories de résultats, les figures présentent le niveau de
I’étage en ordonnée et, en abscisse, la moyenne plus un écart type sur I’ensemble des

dix séismes, d’une des variables suivantes :

. S,
1) La ductilité maximale observée dans les diagonales tendues : u = 'é"."’

¥

2) Le taux d’utilisation des diagonales : on définit le taux d’utilisation dans les sections
de diagonales tendues comme le ratio des efforts moyens, plus un écart type,
provenant des analyses, Ty, divisés par l’effort maximum susceptible de
développer un mécanisme de rupture, Tmax.

T
Tawx d'utilisation =~2= (6.11)

ax

33

3) Le taux d’utilisation des poteaux : les efforts dans les poteaux obtenus des analyses,
sont normalisés par rapport 4 I’effort maximal en compression susceptible d’étre
induits aux colonnes en prenant soin de soustraire les charges de gravité. Le taux
d’utilisation obtenu a 1’étage supérieur des batiments ne devraient pas étre pris en

compte, étant donné les faibles efforts de compression impliqués a ce niveau.
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C@n - CD«»O.SL 1t 6.12)
Cm - Cma_n

S
3) La ductilité maximale observée dans les diagonales comprimées : u = ;’.“‘

4) Le soulévement possible des fondations se définit comme les efforts moyens de
traction a la base, plus un écart type provenant des analyses, Sqyn divisés par I’effort
maximum susceptible de se développer a la base des poteaux lors d’un mécanisme
de ruine, Spax :

Sam (6.13)

Smax

La ductilité en tension nous indique si la capacité ultime de la diagonale a été
atteinte. Le taux d’utilisation des diagonales et des poteaux permet de vérifier si la
prédiction des efforts maximums avec la méthode décrite en 6.3 est adéquate. La
ductilité en compression est un indice d’endommagement des diagonales en flambement
car une ductilité en compression trés élevée est défavorable. Finalement, le dernier
résultat permet de vérifier I’éventualité d’un soulévement possible des fondations lors

d’un séisme.
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6.4.1 Résuitats des batiments situés a Vancouver (1500 m?)

Les figures 6.7 et 6.8 présentent |’allongement maximum en tension dans les
sections de diagonales pour les batiments de 2, 4, 8 et 12 étages. On constate que les
diagonales n’atteignent pas leur capacité ultime en tension et qu’une ductilité plus
importante survient dans les batiments de faible hauteur dont les sections de diagonales
sont deux fois plus grosses (R=1.0). Les ductilités minimales et maximales observées
pour tous les batiments sont de 0.34 et 0.79.

2 r \ 4 -
]
\
\
3 ! T
g t
Z
‘ P
\ 2
i
\
1 1 v ‘A4L § l L
V7"
0 02 04 06 08 10 02 04 06 08 1
Ductilité en tension Ductilité en tension

Figure 6.7 Ductilité en tension dans les diagonales (biatiments de 2 et 4 étages)

8 r \\ 12
~ 11 +
r \ 10
6 \ 9 r
s \ 8
& 5 ’ 7+ ~——e R=10
= 4 6
4 =
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3 r 4 \\
2 r g : i
1 . . ; . P I B \ | L
T T 1 T
0 02 04 06 038 1 0 02 04 06 08 1
Ductilité en tension Ductilité en tension

Figure 6.8 Ductilité en tension dans les diagonales (batiments de 8 et 12 étages)
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Les figures 6.9 a 6.10 présentent le taux d’utilisation observé dans les sections
de diagonales tendues. Ce taux d’utilisation est inférieur & 1’unité pour tous les
batiments, ce qui signifie que les diagonales n’atteignent pas I’effort maximal en
tension, Tmax, prévu par le mécanisme de rupture supposé a la section 6.3. Le taux
d’utilisation des diagonales est inférieur a 1.0 car on a évalué Tpax en considérant dans
le mécanisme, la résistance en compression non-réduite (C,) alors que pour la ductilité

obtenue, on a siirement atteint Ia résistance réduite (C, ) sauf dans les étages inférieurs

du batiment de 12 étages.

De fagon générale, le taux d’utilisation des diagonales typiques (R=2.0) est plus
élevé. Les valeurs maximales observées sont de 0.99 (0.95 pour R=1.0), 0.99 (0.92),
0.96 (0.95) et 0.97 (0.75) pour les batiments de 2, 4, 8 et 12 étages.

On observe également, que le taux d’utilisation des diagonales dimensionnées
avec R=2.0 est 4 peu prés constant et plus prés de 1.0 sauf au demier étage ou le modele
s’avére trop sécuritaire. Pour les diagonales surdimensionnées (R=1.0), la méthode est
adéquate pour les batiments de 2 a 8 étages. Par contre, pour le batiment de 12 étages,
elle semble sécuritaire surtout dans les étages inférieurs.

Ces résultats démontrent que 1’approche de conception adoptée a la section 6.3.1
est adéquate pour prédire les efforts maximums dans les diagonales des
contreventements en chevron. Ces résultats sont conservateurs étant donné que
I’équation 6.1 sur-estime les poutres : I’effort maximum ainsi calculé (Tmax) est plus

éleve.
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Figure 6.9 Taux d’utilisation des diagonales (batiments de 2 et 4 étages)
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Figure 6.10 Taux d’utilisation des diagonales (batiments de 8 et 12 étages)

De fagon générale, le taux d’utilisation des poteaux est plus élevé pour les
diagonales surdimensionnées (figures 6.11 et 6.12). Les valeurs maximales pour les
batiments de 2, 4, & et 12 étages sont respectivement de 0.63 (0.97 pour R=1.0), 0.86
(0.97), 0.82 (0.92) et de 0.84 (0.74). Les restrictions imposées aux contreventements en
chevron situ€s dans une zone 4, nous contraignent a utiliser les mémes sections de
diagonales sur plusieurs €tages ; ces diagonales plus grosses que celles requises par le
CNBC, contribuent 4 donner une valeur plus élevée de Cpax et a diminuer e taux
d’utilisation des poteaux. On observe ce phénomeéne dans les étages inférieurs des

batiments de 8 et 12 étages.
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Figure 6.11 Taux d’utilisation des poteaux (bitiments de 2 et 4 étages)
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Figure 6.12 Taux d’utilisation des poteaux (batiments de 8 et 12 étages)

Le tableau 6.2 donne le ratio : Sgyn / Smax qui permet d’évaluer le soulévement
possible des fondations lors d’un séisme. D’aprés les valeurs obtenues, on constate que
’approche de conception adoptée a la section 6.3.1 est adéquate pour prédire les efforts
maximums de traction susceptibles de se produire dans les poteaux a la base du

batiment.
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Tableau 6.2 Efforts de soulévement dans les fondations

Bitiments 2 étages 4 étages 8 étages 12 étages
R=2.0 0.78 1.0 094 0.86
R=1.0 0.61 0.81 0.65 041

Les figures 6.13 et 6.14 présentent la ductilit¢ maximale observée dans les
diagonales comprimées. Ces résultats permettent d’observer des concentrations de
déformations in€lastiques dans les batiments de plus de 2 étages.
maximales sont localisées au 1% étage (1 = 3.96) pour le bitiment de 2 étages, au 3°
étage (1 = 4.20) pour le batiment de 4 étages, au 5° et 7° étage (u =4.73 et p =4.62) pour

le 8 étages et finalement au 9° (u =4.11) et 11° (u =5.12) étage pour le batiment de 12

Ces valeurs

étages.

Pour les bitiments dimensionnés avec R=1.0, la ductilité en compression est
plus faible car les diagonales sélectionnées sont plus grosses. En quantifiant la ductilité
en compression, il est possible de valider la valeur de la résistance réduite des

diagonales comprimées; la section 6.5 traite de ce sujet.
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Figure 6.13 Ductilité en compression (bitiments de 2 et 4 étages)
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Figure 6.14 Ductilité en compression (batiments de 8 et 12 étages)

6.4.2 Influence de la dimension

Cette section permet d’évaluer l'influence de la dimension en plan sur la

ductilité dans les diagonales tendues (figures 6.15 et 6.16), sur leur taux d’utilisation

(figures 6.17 et 6.18) et finalement sur le taux d’utilisation des poteaux (figures 6.19 et

6.20).
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Figure 6.15 Ductilité en tension dans les diagonales (2 étages, R=2.0 et R=1.0)
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Figure 6.16 Ductilité en tension dans les diagonales (8 étages, R=2.0 et R=1.0)
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Figure 6.17 Taux d’utilisation des diagonales (2 étages, R=2.0 ¢t R=1.0)

——ee- 1500 m2
900 m2

R=2.0

Niveau

el

- N WA O N
Y

T T Tt I N I A
Q 02 04 06 08 10 02 04 06 038 1
Taux d'utilisation Taux dutilisation

Figure 6.18 Taux d’utilisation des diagonales (8 étages, R=2.0 ¢t R=1.0)
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Dans I’ensemble, les résultats du taux d’utilisation des poteaux sont similaires
mais on remarque que les bitiments munis de diagonales surdimensionnées, sont plus
sollicités en général. Probablement parce que la contribution de la force débalancée est
beaucoup plus importante pour les diagonales surdimensionnées (R=1.0) surtout dans
les batiments de 12 étages.
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Figure 6.19 Taux d’utilisation des poteaux (2 étages, R=2.0 et R=1.0)
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Figure 6.20 Taux d’utilisation des poteaux (8 étages, R=2.0 et R=1.0)
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La ductilité maximale en compression observée dans les sections de diagonales,
démontre une concentration de déformations inélastiques pour les batiments de 8

étages :
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0 2 4 6 8 100 2 4 6 8 10
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Figure 6.21 Ductilité en compression dans les diagonales (2 étages, R=2.0 et R=1.0)
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Figure 6.22 Ductilité en compression dans les diagonales (8 étages, R=2.0 et R=1.0)

On peut conclure que la dimension en plan semble avoir peu d’influence sur les
résultats obtenus, tel qu’observé précédemment au chapitre S avec les contreventements
travaillant en tension seulement. Les conclusions seront basées sur les batiments de

grandes dimensions (1500 m?) puisque les résultats obtenus sont du coté sécuritaire.



6.4.3 Influence du site

145

Cette section compare les résultats obtenus des batiments de 900 m? (petit), pour

les deux zones sismiques étudiées : Vancouver et Montréal. La comparaison s’effectue

pour les batiments de 2 et de 8 étages et afin de couvrir un éventail plus large, on

compare également un bitiment de 1500 m’ situé 2 Vancouver a un batiment de 900 m’
situé 4 Montréal. Les figures 6.23 a 6.25 donnent la ductilité en tension dans les
diagonales. Les figures 6.26 a 6.28, présentent le taux d’utilisation des sections de
diagonales des batiments de 2, 4 et de 8 étages et finalement les figures 6.29 a 6.31

indiquent le taux d’utilisation dans les poteaux, selon les deux zones sismiques étudiées.
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Figure 6.23 Ductilité en tension dans les diagonales (2 étages)
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Figure 6.24 Ductilité en tension dans les diagonales (4 étages)
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Figure 6.25 Ductilité en tension dans les diagonales (8 étages)
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Figure 6.26 Taux d’utilisation des diagonales (2 étages, R=2.0 et R=1.0)
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Figure 6.27 Taux d’utilisation des diagonales (4 étages, R=2.0 et R=1.0)
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Figure 6.28 Taux d’utilisation des diagonales (8 étages, R=2.0 et R=1.0)

2
R=2.0

Niveau

===« Montréal

Vancouver

1

Efforts poteaux

1 I ! [ [ I | [ T 1
0 02 04 06 08 1 0 02 04 06 08 1

Efforts poteaux

Figure 6.29 Taux d’utilisation des poteaux (2 étages, R=2.0 et R=1.0)
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Figure 6.30 Taux d’utilisation des poteaux (4 étages, R=2.0 et R=1.0)
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Figure 6.31 Taux d’utilisation des poteaux (8 étages, R=2.0 et R=1.0)

D’aprés les résultats précédents, on constate que le taux d’utilisation et les
efforts de compression normalisés induits dans les poteaux, sont beaucoup plus
importants pour les bitiments localisés dans la région de Vancouver. Ceci s’explique
par le fait que les batiments sont plus flexibles dans la région de Montréal, puisque le
cisaillement a la base de calcul est deux fois moins élevé, et que le code national du
batiment est trés conservateur pour ces batiments dont la période fondamentale est

élevée. On utilisera donc Vancouver pour établir les efforts maximums de caicul.

Lorsqu’on observe la ductilit¢ maximale en compression dans les sections de
diagonales (figure 6.32 4 6.34), on constate que les batiments localisés a Montréal ne
sont pas sujets a la concentration de déformation in€lastique a certains niveaux. La
ductilité en compression est inférieure a 1.0 ce qui signifie qu’a Montréal il y a trés peu

de flambement des diagonales.
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Figure 6.32 Ductilité en compression dans les diagonales (2 étages, R=2.0 et R=1.0)
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Figure 6.33 Ductilité en compression dans les diagonales (4 étages, R=2.0 et R=1.0)
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‘ Figure 6.34 Ductilité en compression dans les diagonales (8 étages, R=2.0 et R=1.0)
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6.5 RESISTANCE REDUITE EN COMPRESSION

Les résultats de la section 6.5 indiquent que la ductilité en compression est
importante pour les bitiments dimensionnés avec un coefficient R=2.0 et que la
résistance en compression de la diagonale doit étre inférieure a celle proposée par la
norme S16.1:C,. Cette section permet de démontrer que la résistance réduite en
compression des diagonales, évaluée selon I’équation 6.14, sous-estime les
déformations inélastiques susceptibles de se développer dans les diagonales

comprimeées.

: C,

Ce =v03n

(6.14)

Des batiments de 8 et 12 étages dimensionnés pour un coefficient de R=2.0, ont
été analysés pour la région de Vancouver. Pour un méme batiment, on change la
résistance post-voilement des diagonales dans les analyses. Les deux résistances

réduites en compression considérées sont :

e La résistance réduite en compression, C, (équation 6.14) recommandée par la

norme d’acier S16.1, 1994.

e La résistance réduite en compression fixée a 0.3Cy: suggérée par la norme

américaine, AISC, 1997.

Les figures suivantes présentent la ductilit¢é maximale en tension dans les
sections de diagonales, leur taux d’utilisation et les efforts normalisés induits dans les

poteaux selon les deux résistances en compression spécifiées.
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Figure 6.35 Ductilité en tension dans les diagonales (C’, et 0.3C,)
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Figure 6.36 Taux d’utilisation des diagonales (C’, et 0.3C,)
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Figure 6.37 Taux d’utilisation des poteaux (C’, et 0.3C,)
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On constate que la ductilité en tension dans les diagonales et le taux d’utilisation
sont inchangés, quelle que soit la résistance réduite en compression utilisée. Par contre,
lorsqu’on considére la résistance réduite en compression de 0.3C,, la poutre doit
reprendre une plus grande force débalancée, ce qui se traduit par une ductilité¢ en
compression et des déplacements inter-étages plus importants. Ce phénoméne est

illustré aux figures impaires 6.38 a 6.45.

On note une corrélation entre les étages avec une concentration de déformations
inélastiques et ceux ou la résistance réelle disponible dans les sections de diagonales
(V)) se rapproche des efforts maximums anticipés lors d’analyses dynamiques ¢€lastiques
(Ve). Le méme constat s’applique au niveau des déplacements inter-étages exprimes en

pourcentage de la hauteur de I’étage, %H;.
Les figures 6.38 a 6.45 paires, présentent la répartition du cisaillement a la base

a chacun des étages, pour les bitiments de 8 et de 12 étages. Cette répartition est

évaluée selon trois approches différentes :

1) Selon I’approche statique proposée par le CNBC

2) Selon la résistance réelle disponible dans les sections de diagonales a 1’étage étudié :
v =(§-’—+%) cos9/2 (6.15)

3) Selon les efforts moyens obtenus d’analyses dynamiques, en s’assurant que le

systéme demeure élastique.
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6.6 POUTRES FORTES

Tel qu’observé précédemment, les diagonales des contreventements en chevron
ne peuvent développer leur pleine capacité en tension a cause de la plastification
prématurée de la poutre. Il serait possible d’obtenir u;1e meilleure résistance, des
déplacements inter-étages et des niveaux de ductilité en compression plus petits, en
renforgant les poutres pour qu’elles puissent reprendre la force débalancée verticale sans

déformation permanente au niveau des planchers.

La figure ci-dessous permet de comparer la dissipation d’énergie susceptible de
se développer dans un contreventement en chevron muni d’une poutre forte et d’un
contreventement conforme a la norme d’acier S16.1, pour lequel la poutre peut subir
une plastification au centre. Si la poutre est forte, le comportement se rapproche d’un

contreventement concentrique ductile.
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Figure 6.46 Influence de la poutre dans le comportement inélastique des chevrons
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Afin d’évaluer la possibilité de classifier le contreventement en chevron comme
un systéeme de dissipation d’énergie plus ductile; des analyses ont été effectuées sur un

batiment de 8 étages localisé a Vancouver, en comparant les trois approches suivantes :

1) Contreventements en chevron typiques avec poutres faibles, dimensionnés pour
R=2.0.

2) Contreventements en chevron ductiles avec poutres fortes capables de reprendre
seules les charges de gravité combinées a la force débalancée verticale qui survient
lorsque la diagonale flambe, en considérant une résistance réduite de 0.3C,. On
utilise un coefficient de modification des charges latérales de 3.0 (chevron). Les
poutres sont dimensionnées comme des poteaux-poutres et on tient compte de la
force débalancée verticale dans le calcul des poteaux.

3) Tel que 2) sauf que le degré de liberté vertical au centre de la poutre est bloqué de
facon a simuler la présence d’un poteau au centre du contreventement (figure 6.47).

Ce modéle représente un contreventement concentrique ductile.

RARIN2

Figure 6.47 Modéle de contreventement concentrique ductile

Pour les scénarios 2) et 3), 1a force maximale, Tnax dans les diagonales tendues
susceptibles de se développer avant qu’'un mécanisme de ruine survienne correspond a
Ia pleine capacité en tension des diagonales (AgFy). Dans les analyses on considére une

résistance en compression réduite de 0.3C,, pour tous les batiments.
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6.6.1 Résuitats

On constate d’aprés la figure 6.48 que les diagonales des contreventements en
chevron typiques avec poutres faibles (R=2.0), n’atteignent pas leur capacité ultime en
tension et que la ductilité maximale dans les diagonales tendues est plus importante
lorsqu’on utilise des poutres fortes (R=3.0).
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R=3.0 (Chewvron)
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Figure 6.48 Ductilité en tension dans les diagonales : comparaison poutres fortes

et faibles.

Pour les bitiments typiques munis de poutres faibles, on observe un taux
d’utilisation des diagonales ainsi que des efforts induits dans les poteaux plus important
que les batiments avec poutres fortes (R=3.0). La principale raison réside dans le fait
que les batiments munis de poutres fortes sont en mesure de développer des efforts plus
importants dans les diagonales tendues avant qu'un mécanisme de rupture ne survienne.
Ces efforts maximums atteignent la résistance ultime en tension, tel que le démontre la

partie droite de la figure 6.49.
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Figure 6.49 Taux d’utilisation des sections de diagonales : comparaison poutres

fortes et faibles.
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Figure 6.50 Taux d’utilisation des poteaux : comparaison poutres fortes et faibles.

La demande en ductilité maximale en compression observée dans les diagonales
ainsi que les déplacements inter-étages, exprimés en pourcentage de la hauteur de

I’étage (%Hs) sont illustrées aux figures 6.51 et 6.52.
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Figure 6.51 Comparaison de la ductilité en compression
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Figure 6.52 Comparaison des déplacements inter-étages
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6.7 CONCLUSIONS

Les objectifs de ce chapitre étaient de définir les efforts maximums qui se
développent dans les assemblages des diagonales, dans les poutres et les poteaux, et

d’observer le comportement des contreventements en chevron.

Les efforts maximums de calcul sont basés sur les résultats obtenus des
batiments de grande dimension (1500 mz) situés & Vancouver car :

e La dimension en plan a peu d’influence sur les résultats obtenus.

e On obtient des efforts beaucoup plus importants pour les batiments localisés a
Vancouver que ceux situés a Montréal, puisque les résultats sont biaisés par le
spectre de Montréal du CNBC 1995 qui s’avére trés conservateur pour les batiments

flexibles.

6.7.1 Efforts maximums pergus

Les efforts maximums anticipés dans les contreventements en chevron sont
estimés en considérant un mécanisme de ruine qui survient lorsque les diagonales, les

poutres et les poteaux atteignent leurs résistances ultimes simultanément.

Les résultats obtenus quant au taux d’utilisation des diagonales et des poteaux
démontrent que la prédiction des efforts maximums a I’aide de la méthode de la section

6.3 s’avere adéquate.



161

On constate que les diagonales n’atteignent pas leur résistance ultime en tension
car il y a plastification prématurée de la poutre en flexion suite au flambement des
diagonales. Les assemblages des diagonales, les poutres et les poteaux pourraient étre
dimensionnés pour la force maximale susceptible de se développer, 4 chaque niveau,
dans les diagonales tendues lors d’un mécanisme de rupture. Les contreventements
pourraient tout simplement étre dimensionnés pour la valeur maximale observée lors
des analyses soit : 80% AgFy (Annexe D). Le tableau 6.3 donne les efforts maximums

qui pourraient étre utilisé pour dimensionner les contreventements en chevron.

Tableau 6.3 Efforts maximums percus dans les contreventements en chevron

Contreventements en chevrons Meécanisme Maximum
Assemblages des diagonales Tomax - 0.8AgFy
Poutres Tmax cos 0 0.8AgFy cosB
Poteaux Cmax 0.8AgFy sin®

6.7.2 Comportement des contreventements en chevron

Le comportement des contreventements en chevron fut observé, afin de pouvoir
proposer des limites applicables ainsi que des mesures correctrices lors de la

conception. Voici les principales observations retenues :

On constate une dégradation de la résistance lorsqu’on dimensionne pour des
poutres faibles : on observe une faiblesse au niveau du comportement inélastique des
diagonales ainsi qu’une concentration a certains étages. Pour ces raisons, on devrait
éviter I’utilisation des contreventements en chevron pour les batiments de plus de quatre

étages.
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La résistance réduite en compression des diagonales, C, proposée par I’équation
6.14 sous-estime les déformations inélastiques susceptibles de se développer dans les
diagonales comprimées. Il serait préférable d’utiliser une résistance réduite de 0.3C,,
afin d’obtenir une réponse plus réaliste du comportement inélastique des batiments.

Le fait d’utiliser des contreventements en chevron ductiles, dimensionné avec un
coefficient de réduction des charges de 3.0 et muni de poutres fortes permet d’assurer
une meilleure résistance, des déplacements inter-étages et des niveaux de ductilité en
compression plus petits. Le comportement s’apparente a celui d’un contreventement

concentrique ductile.
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CHAPITRE 7
CONCLUSIONS

L’objectif de cette recherche consistait a définir les forces maximales susceptibles
de se développer lors d’un séisme dans les assemblages des diagonales, dans les poutres
et dans les poteaux des contreventements concentriques 4 diagonales élancées et en
chevron. Ces forces maximales ont été exprimées en fonction d’une limite supérieure
qui correspond aux efforts anticipés lors d’un mécanisme complet de ruine, obtenus au
moyen d’une simple analyse statique. Ce projet a aussi permis d’étudier le
comportement sismique des batiments multi-étagés en acier en vue de proposer des

limites d’application ou des mesures correctrices.

71 RETROSPECTIVE

Afin d’atteindre ces objectifs, une revue de littérature a permis d’évaluer les
normes de conception canadiennes quant au calcul sismique des batiments et des
contreventements concentriques. Cette revue de littérature a aussi permis de faire
référence aux recherches récentes sur les forces maximales anticipées et sur le
comportement des contreventements travaillant en tension seulement et en chevron.
Finalement, elle a permis d’étudier les normes de conception des contreventements
concentriques de plusieurs pays : Canada, Etats-Unis, Nouvelle-Zélande, Europe ainsi

que le Japon.

Des analyses dynamiques non-linéaires ont été effectuées sur des batiments
multi-étagés (2, 4, 6, 8 et 12 étages) situés & Vancouver et a4 Montréal. Ces batiments
ont été dimensionnés pour deux dimensions en plan : 900 m? et 1500 m®. Pour chacun

des deux sites, dix accélérogrammes représentatifs ont été choisis et normalisés.
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Tout d’abord, une étude du comportement des contreventements concentriques
en X avec diagonales travaillant en tension seulement (TOCBF) a été¢ effectuée. Les
résultats portaient sur la ductilit¢ maximale observée dans les sections de diagonales
ainsi que sur les déplacements inter-étages. Afin de quantifier ces résultats, le
comportement des contreventements a diagonales élancées a été comparé a celui de
contreventements travaillant en tension-compression. Des systémes a un seul degré de
liberté ont d’abord été étudiés. Par la suite, des batiments multi-étagés de 2, 4, 6 et 8
étages ont été analysés.

Ensuite, une série d’analyses fut effectuée sur des batiments multi-étagés dont
les contreventements étaient faits de diagonales élancées. Le comportement de
batiments dimensionnés selon le code (1.0Ag) a tout d’abord été effectué. Par la suite,
afin d’étudier I’influence du surdimensionnement différentes grosseurs de diagonales

ont été utilisées : 1.33Ag, 2.0Aget 4.0Ag.

Finalement, des bitiments multi-étagés munis de contreventements en chevron
ont été analysés afin d’évaluer les forces maximales ainsi que le comportement de ce
type de contreventement. Les contreventements en chevron sont dimensionnés avec un
coefficient R=2.0 ainsi qu’avec R=1.0 pour évaluer I’influence du surdimensionnement
des diagonales. De plus, on évalue la possibilité de classifier les contreventements en

chevron comme un systéme plus ductile lorsqu’on utilise des poutres fortes.

7.2 CONCLUSIONS

D’aprés la revue de littérature, certaines normes proposent une limite quant aux
efforts maximum qui se développent dans les diagonales des contreventements tandis
qu’au Canada, aucune limite n’est actuellement imposée pour les régions de forte

sismicité.
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Cette limite peut avoir un impact considérable sur le coiit des structures en acier.
En effet, en pratique, on utilise souvent des sections de diagonales dans un
contreventement plus grosses que ce qui est requis pour résister aux charges sismiques.
On doit ensuite assurer le transfert des efforts dans les assemblages aux extrémités des
diagonales, les poutres et les poteaux en dimensionnant tous ces éléments pour la
résistance ultime de diagonales qui sont sur-dimensionnées. Une limite permettrait de
réduire les efforts de calculs pour les assemblages, les poutres et les poteaux.

Dans ce travail, les efforts maximaux dans les diagonales, les poutres et les
poteaux, ont été exprimés en fonction d’une limite supérieure qui correspond aux efforts
qui s’exercent dans les contreventements lorsque ceux-ci forment un mécanisme
complet de rupture sous les charges statiques horizontales. A partir de ces efforts
maximaux, on propose des limites d’application au niveau du nombre d’étages et de ia
zone sismique ainsi que des mesures visant 2 améliorer leur conception sous les charges

statiques horizontales.

7.2.1 Comportement sismique des contreventements travaillant en tension

seulement

Pour ’ensemble des résultats, la ductilité est plus importante pour les systémes
travaillant en tension seulement (TOCBF) que pour les systémes bilinéaires, surtout
dans les étages supérieurs. En effet, on observe aux demiers étages des TOCBF, des
déformations iné€lastiques jusqu’a 2.2 fois plus importantes que celles obtenues pour les
systémes bilinéaires. Ceci confirme que les TOCBF ne seraient pas appropriés pour les

batiments de plus de 2 étages méme lorsqu’ils sont dimensionnés avec un coefficient de
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réduction des charges de 2.0. Les colonnes réparties sur deux niveaux, ne s’avérent pas
assez fortes et assez rigides pour redistribuer verticalement la demande inélastique.

Les systéemes TOCBF possédent donc une faible capacité de distribuer 1’énergie
sismique dans les batiments de plus de 2 étages et devraient étre utilisés conjointement
avec d’autres systémes de résistance aux charges latérales afin d’obtenir une meilleure

performance.

7.2.2 Efforts maximums dans les contreventements travaillant en tension

seulement

On observe des résultats similaires pour les deux dimensions en plan
considérées. Ce paramétre a donc peu d’influence. Les efforts pergus pour la région de
Vancouver sont plus importants que ceux observés a Montréal. On doit par contre, tenir
compte du fait que les résultats pour Montréal sont biaisés par le spectre du CNBC 1995
qui est conservateur pour les batiments élevés de cette région. On se base donc sur les
batiments de petites dimensions situés a Vancouver pour €tablir une limite supérieure
pour les efforts de calcul a considérer. Cette limite supérieure, pour le calcul des
assemblages des diagonales et pour les poutres, est basée sur la ductilit¢ maximale

observée dans les diagonales. Pour les poteaux, elle est basée sur les efforts normalisés.

Les résultats obtenus démontrent que lorsqu’on utilise des sections quatre fois
plus grosses (4.0Ag), il n’y a plus de plastification dans les diagonales et qu’en
considérant les valeurs minimales et maximales obtenues, il est possible de définir des
efforts limite. Les valeurs de ductilité minimales et maximales observées correspondent
a 0.58 et 0.78 fois les forces développées dans des diagonales 4.0Ag. Ce qui

correspond a des forces 2.3 a 3.1 fois celles obtenues avec des diagonales 1.0Ag.

Les efforts normalisés minimums et maximums dans les colonnes des diagonales

4.0Ag sont de 51% a 76%. Ces efforts normalisés correspondent a des efforts 2 a 3 fois
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plus importants que ceux pergus lorsqu’on utilise des diagonales 1.0Ag. Donc, la limite
quant aux efforts maximums susceptibles de se développer dans les diagonales
surdimensionnées est 2.5 a 3 fois les efforts qui se développent dans les sections

typiques spécifiées par le code.

On observe également des concentrations de déformations inélastiques dans les
bitiments de 4 et de 6 étages, au niveau des étages supérieurs pour les diagonales
typiques (R=2.0) et pour les diagonales 1.33 fois plus grosses (R=1.5). Ces
contreventements offrent une capacité réduite de dissipation d’énergie.

7.2.3 Comportement des contreventements en chevron

On constate que les diagonales ne sont pas en mesure d’atteindre leur résistance
ultime en tension a cause de la plastification prématurée de la poutre en flexion qui
survient suite au flambement des diagonales. Cette flexion dans la poutre engendre
des déformations importantes au niveau des planchers et réduit la rigidité, Ia résistance
ainsi que la capacité des contreventements a dissiper 1’énergie. On constate donc une
dégradation de la résistance lorsqu’on dimensionne pour des poutres faibles : on observe
une faiblesse au niveau du comportement inélastique des diagonales ainsi qu’une
concentration a certains étages. On devrait donc éviter [|'utilisation des
contreventements en chevron pour les bitiments de plus de quatre étages. De plus, le
comportement de ce type de contreventements peut étre amélioré significativement et
approché celui d’un DBF si on dimensionne avec un coefficient de réduction des

charges sismiques de R=3.0 et que I’on utilise des poutres fortes.
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7.2.4 Efforts maximums dans les contreventements en chevron

Les efforts maximums de calcul sont basés sur les résultats obtenus des
batiments de grande dimension (1500 m?) situés & Vancouver puisque la dimension en
plan a peu d’influence sur les résultats obtenus et que le spectre de Montréal est trés

conservateur pour les batiments flexibles.

Pour les contreventements en chevron avec poutres faibles, on obtient une trés
bonne corrélation entre les efforts prédits par un mécanisme complet et ceux obtenus
des analyses dynamiques. Le mécanisme permet donc de bien prédire les efforts

maximums méme si les diagonales utilisées sont surdimensionnées.

Pour les contreventements en chevron munis de poutres fortes, la conception de
la poutre est basée sur I’hypothése que les diagonales plastifient. Par contre, les
analyses démontrent que la prédiction que cet effort maximum atteignent la résistance

ultime en tension des diagonales (Tnax=AgFy) est du coté conservateur.

7.3 RECOMMANDATIONS

Les recommandations font suite aux résultats obtenus des analyses dynamiques
non-linéaires. Tout d’abord dans les contreventements a diagonales élancées, on
s’attend a ce que les diagonales plastifient en tension lorsque les sections de diagonales
ne sont pas en mesure de reprendre 2.5 a 3 fois les forces sismiques développées dans
des diagonales typiques (R=2.0) congues selon le code. Dans ce cas, les connections
doivent étre en mesure de reprendre la résistance ultime des diagonales qui plastifient en
tension. Les poutres et les colonnes doivent reprendre les charges de gravités en plus

des forces induites par les diagonales, en faisant 1’hypothése qu’elles plastifient
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simultanément a4 tous les niveaux lors d’'un séisme. Cette hypothése s’avére
conservatrice au niveau des poteaux des étages inférieurs dans le cas des bitiments trés
élevés. Par contre, si les sections de diagonales dépassent 2.5 a 3 fois celles des sections
typiques spécifiées par le code, on peut considérer que les efforts limites susceptibles de
se développer atteindront 2.5AgFy a 3AgFy ceux des diagonales typiques.

On a également constaté que les diagonales €lancées possédent une capacité
limitée de dissiper I’énergie, ce qui peut donner lieu a des concentrations de
déformations inélastiques a certains étages dans les bitiments multi-étagés. On
recommande donc de limiter |’utilisation de ce genre de contreventements aux bitiments
de 4 étages et moins, a moins que ces systéemes de résistance aux charges latérales

soient combinés avec plus de redondance dans les zones sismiques actives.

Pour les contreventements en chevron, les assemblages des diagonales, les
poutres et les poteaux pourraient étre dimensionnés pour la force maximale susceptible
de se développer, a chaque niveau, dans les diagonales tendues lors d’un mécanisme de

ruine complet.

Le fait d’utiliser des contreventements en chevron ductiles, dimensionné avec un
coefficient de réduction des charges de 3.0 et muni de poutres fortes permet d’assurer
une meilleure résistance, des déplacements inter-étages et des niveaux de ductilité en
compression plus petits. Le comportement s’apparente a celui d’un contreventement

concentrique ductile.
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7.4 ETUDES FUTURES

A la lumiére des résultats obtenus voici les points importants a considérer lors

d’une étude future du comportement sismique des batiments :

e Prendre en considération le taux de déformation lors des analyses puisque de
nombreuses recherches montrent que lors de sollicitations sismiques ou le taux de
déformation est élevé dans I’acier, il y a augmentation de la limite élastique de
I’acier. Cette augmentation de la limite de 1’acier fait que les diagonales sont
capables de prendre de plus grands efforts, ce qui peut par contre, entrainer une
rupture fragiie au niveau des assemblages s’ils ont €té congus sans tenir compte de

ce phénoméne.

o Cette étude portait sur des batiments de dimension typiques et uniformes. Il serait

probablement intéressant d’évaluer le comportement des batiments non-uniformes.
P

e Lors des analyses dynamiques non-lin€aires, I’amortissement de Rayleigh €tait fixé a
5%, cette valeur est discutable car d’autres recherches ont €té effectuées avec des

valeurs inférieures.

e La résistance réduite en compression des diagonales,C, proposée par le CNBC
(équation 6.14) sous-estime les déformations inélastiques susceptibles de se
développer dans les diagonales comprimées. Il serait préférable d’utiliser une
résistance réduite de 0.3C,, afin d’obtenir une réponse plus réaliste du
comportement inélastique des batiments. Cette derniére approximation de la
résistance réduite en compression est plus réaliste et donne par le fait méme des

niveaux de ductilité et des déplacements inter-étages plus €leves.

e On devrait effectuer d’autres analyses afin d’obtenir des résultats plus représentatif

quant 4 |’influence des poutres fortes dans les contreventements en chevron.
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ANNEXE A
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Cette annexe présente les principales modifications suggérées par Khoja (1994)
quant aux clauses 27.4 et 27.5 de I’ébauche préliminaire (mars 1993) de la norme

S16.1-94.

27.4.3.1
Bracing members shall have a slenderness ratio, L/r, less than 1900/ \/F, . Symmetrical

open sections shall be Class 1, width-thickness ratios for HSS shall not exceed 330/VF,,
and for angles, tees, and flanges of channels shall not exceed 145/\/F, , except that for
velocity or acceleration zone 1, symmetrical open sections shall be Class 1 or 2, HSS
shall be Class 1, and for angles, tees, and flanges of channels shall not exceed 170/+/F,.
Built-up bracing members shall have slenderness ratios of the individual parts no greater
than 0.5 times the slenderness ratio of the member as a whole.

27.4.4.2
In velocity related seismic zones of 4 or higher, brace connections shall have a factored

resistance at least equal to the axial tensile yield strength of the brace (A, F, ) unless the
engineer can show that a lower resistance is adequate. In other zones, the connection
shall resist the greater of the factored load effects and the combine effects of 2.0 times

the factored seismic load plus the specified gravity load.
Partial joint penetration groove welds shall not be used in these connections.

27.4.6

Columns and beams shall be proportioned to resist the specified gravity loads together
with the loads induced by the brace connection forces given in Clause 27.4.4.2.
Redistributed loads due to brace buckling or yielding shail be considered. The brace
compressive resistance shail not include the reduction factor defined in Clause 27.4.3.2

unless this creates a more critical condition.

27.53
In velocity related seismic zones of 4 and higher, the brace connections shall have a

factored resistance at least equal to the axial tensile vield strength of the brace

(A, F,) unless the engineer can show that a lower resistance is adequate. In other zones,
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the connection shall resist the greater of the factored load effects and the combine effects

of 1.33 times the seismic Ioad in the brace and the specified gravity load.
For tension-only bracing the load selected shall be muitiplied by an additional factor of

1.10.

27.5.4
The beam attached to chevron or V-braces shall be continuous between columns and its

top and bottom flanges shall be designed to resist a lateral load of 1.5 % of the flange
yield force at the point of intersection with the braces. When a beam is supported from
below by chevron braces, the beam shall have adequate resistance, with $=1.0, to
support its specified tributary gravity loads without the support provided by the braces.
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ANNEXE B

Dans cette annexe, pour tous les bitiments étudiés, les sections choisies sont
présentées. Ces sections comprennent les poteaux de gravité et du systéme de
contreventement, les diagonales et les poutres des contreventements concentriques a

diagonales élancées et des contreventements en chevron.

Finalement, le facteur de réponse sismique, S, utilisé lors du dimensionnemnet
des batiments est présenté ainsi que le ratio du cisaillement a la base sur le poids
sismique total des batiments.
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BATIMENTS DU CHAPITRE 4 AVEC CONTREVENTEMENTS
TRAVAILLANT EN TENSION SEULEMENT

Tableau Bl Période fondamentale (s) / effort tranchant a la base (kN) pour les
batiments étudiés avec contreventements travaillant en tension seulement.

Batiments Vancouver
Dimension R=2.0 R=3.0 R=40
2 - (900 m*) 0.63 /506 0.76 /337 0.88 /253
4 - (900 m®) 1.04 /852 1.24 /568 1.42 /426
6 - (900 m%) 1.43 /1109 1.727740 1.95/554
8 - (900 m?) 1.85/1310 2.22/873 2.51/655
2 - (1500 m®) 0.64 / 804 0.76 / 536 0.88 / 402
4 - (1500 m") 1.05 /1357 1.26 /905 1.45/678
6 - (1500 m®) 1.45/1766 1.81/1177 2.00/ 883
8 - (1500 m®) 1.92 /2086 2.26 /1391 2.58/1043
Tableau B2 Poteaux de gravité
Bitiments Vancouver
Dimension Type 1 Type 2 Type 4 Type S
8 étages W200x42 W200x46 W200x31 W150x22
(900m? et1500m?) W200x71 W310x79 W200x46 | W200x36
W250x89 W310x107 W200x52 W200x42
W310x118 W310x143 W200x71 W200x46




Tableau B3 Poteaux du systéme de contreventements (Type 3)
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Batiments Vancouver
Dimension R=20 R=3.0 R=4.0

2 - (900 m*) W200x46 W200x36 W200x36
4 - (900 m®) W200x42 W200x36 W200x36
W250x80 W200x71 W250x67

6 - (900 m®) W200x42 W200x36 W200x36
W310x86 W250x73 W250x67

W310x143 W310x107 W310x97

8 - (900 m?%) W200x42 W200x36 W200x36
W310x86 W250x3 W250x67

W310x143 W310x107 W310x97
W310x202 W310x158 W310x129

2 - (1500 m*) W200x46 W200x46 W200x42
4 - (1500 m*) W200x46 W200x46 W200x42
W310x107 W250x89 W250x73

6 - (1500 m°) W200x46 W200x42 W150x37
W310x107 W310x86 W250x73

W310x202 W310x107 W310x118

8 - (1500 m%) W200x46 W200x46 W200x42
W310x107 W310x86 W250x73

W310x202 W310x143 W310x118

WWF 500x254 W310x226 W310x179
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Tableau B4 Poteaux du systéme de contreventements (Type 6)

Batiments Vancouver

Dimension R=2.0 R=30 R=4.0
2 - (900 m®) W200x46 W200x46 W200x46
4 - (900 m®) W200x46 W200x46 W200x46
W310x97 W310x86 W310x79
.6 - (900 m) W200x46 W200x46 W200x46
W310x97 W310x86 W310x79
W310x179 W310x143 W310x118
8 - (900 m") W200x46 W200x46 W200x46
W310x97 W310x86 W310x79
W310x179 W310x143 W310x129
WWF400x220 W310x202 W310x179
2 - (1500 m%) W200x59 W200x46 W200x46
4 - (1500 m%) W200x59 W200x36 W200x46
W310x129 W310x107 W310x97
6 - (1500 m") W200x52 W200x46 W200x46
W310x129 W310x97 W310x97
W310x226 W310x179 W310x158
8 - (1500 m®) W250x58 W250x49 W200x46
W310x129 W310x107 W310x97
W310x226 W310x179 W310x158
WWF 400x303 WWF 400x220 W310x226
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Tableau BS Coefficient de réponse sismique (S) utilisé pour les bitiments étudiés

avec contreventements travaillant en tension seulement.

Batiments Vancouver

Dimension R=2.0 R=30 R=4.0
2 - (900 m®) 24 2.4 24
4 - (900 m%) 1.69 1.69 1.69
6 - (900 m®) 1.39 1.39 1.39
8 - (500 m") 1.20 1.20 1.20
2 - (1500 m®) 2.4 2.4 2.4
4 - (1500 m®) 1.69 1.69 1.69
6 - (1500 m®) 1.39 1.39 1.39
8 - (1500 m") 1.20 1.20 1.20

Tableau B6 Ratio du cisaillement a la base sur le poids sismique total en % (V/W).

Baitiments Vancouver

Dimension R=2.0 R=3.0 R=4.0
2 - (900 m®) 9.07 6.05 454
4 - (900 m”) 6.39 4.26 3.19
6 - (900 m®) 525 3.51 2.62
8 - (900 m?) 4.54 3.02 2.27
2 - (1500 m") 9.07 6.05 4.54
4 - (1500 m®) 6.39 4.26 3.19
6 - (1500 m®) 5.25 3.51 2.62
8 - (1500 m“) 4.54 3.02 227
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SURDIMENSIONNEES TRAVAILLANT EN TENSION SEULEMENT

Tableau B6 Périodes fondamentales (s) / effort tranchant a Ia base (kN) pour les

bitiments étudiés avec contreventements travaillant en tension seulement.

Bitiments I Vancouver Montréal
Etages l 1.0Ag 1.33Ag 2.0Ag 40ag | 10ag | 4oag
24900m) Y 063/506 | 0.55/674 | 0.45/1010 | 0.30/2310 | 0.7/338 | 0.40/1350
4 (900 m’) 1.04/852 [090/1140 | 0.74/1750 | 0.50/4090 | 1.47/404 | 0.77/1620
6-(900m) | 143/1110 | 1.25/1480 | 1.03/2330 | 0.60/5480 - -
8-900m%) | 185/1310 | 1.65/1750 | 1.33/2790 | 0.89/6640 | 2.60/609 | 1.41/2560
2~(1500m%) | o.64/804 - - - . .
4-(1500m%) | 105/1360 - - 0.50 / 6520 - -
6-(1500m") | 145/1770 - - - - .
8-(1500m’) | 1.92/2090 - - 0.92/10400 - -
Tableau B7 Poteaux de gravité
Batiments Vancouver
Dimension Type 1 Type 2 Type 4 Type S
8 étages W200x42 W200x46 W200x31 W150x22
(900m? et1500m?) W200x71 W310x79 W200x46 W200x36
W250x89 W310x107 W200x52 W200x42
W310x118 W310x143 W200x71 W200x46
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Tableau B8 Poteaux du systéme de contreventements (Type 3)

Batiments Vancouver
Etages LOAg L33Ag 2.0Ag 4.0Ag
2-(900 m") W200x46 W200x46 W250x58 W310x97
4-900m% | w200x42 W200x46 W250x58 W310x97
W250x80 W310x97 W310x129 | WWF 500x223
6-900m") |  w200x42 W200x46 W250x58 W310x97
W310x86 W310x97 W310x143 WWF 350x254
W310x143 W310x179 | WWF 350x212 | WWF 400x444
8-(900m”) |  w200x42 W200x46 W250x58 W310x97
W310x86 W310x97 W310x143 WWF 400x243
W310x143 W310x179 | WWF 400x220 | WWF 500x456
W310x202 | WWF 400x220 | WWF 450x342 | WWF 550x721
21500 m)]  W200x46 } . .
4-1500m) | w200x46 - - W310x129
W310x107 WWF 450x342
6-(1500m”) |  w200x46 - - -
W310x107
W310x202
8-(1500m”){  W200x46 - - W310x143
W310x107 WWF 400x362
W310x202 WWF 550x721
WWF 500x254 W14x605
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Tableau B9 Poteaux du systéme de contreventements (Type 6)

Batiments Vancouver
Etages 1.0Ag L33Ag 2.0Ag 4.0Ag
2-(900 m%) W200x46 W200x52 W250x73 W310x97
4-900m") | Ww200x46 W200x52 W250x73 W310x97
W310x97 W310x118 W310x143 | WWF 400x243
6-(900m”) | w200x46 W200x52 W250x73 W310x97
W310x97 W310x118 W310x158 | WWF 500x254
W310x179 W310x202 | WWF 450x228 | WWF 650x499
8-(900m") | wW200x46 W200x52 W250x73 W310x97
W310x97 W310x118 W310x158 | WWF 500x254
W310x179 W310x202 | WWF 400x243 | WWF 650x499
WWF 400x220 | WWF 350x263 | WWF 400x362 | WWF 650x739
21500 m)}  w200x59 - - -
4-(1500m7) |  W200x59 - - W310x143
W310x129 WWF 400x362
6 (1500 m“) | W200x52 - - -
W310x129
W310x226
8-(1500m”) |  w250x58 . - W310x143
W310x129 WWF 500x381
W310x226 WWF 550x381
WWF 400x303 W14x605




Tableau B10 Poteaux de gravité
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Bitiments Montréal
Dimension Typel Type 2 Type 4 Type S
8 étages W200x46 W200x46 W150x30 W140x22
(900m? et1500m?) W200x71 W250x80 W200x46 W150x30
W310x97 W310x118 W250x58 W200x42
- W310x118 W310x143 W200x71 W200x46

Tableau B11 Poteaux du systéme de contreventements (Type 3 et 6)

Batiments Montréal
Etages L0Ag 4.0Ag
Type3
2 -(900 m") W200x36 W250x73
4 -(900 m®) W200x36 W200x52
W310x67 W310x129
6 -(900 m®) . .
8 -(900 m") W20036 W200x59
W310x67 W310x129
W310x97 WWF 450x201
W310x129 WWF 400x303
Type 6
2 {900 m®) W200x46 W250x73
4 -(900 m®) W200x46 W250x73
W310x86 W310x143
6 -(900 m%) - .
8 -(900 m°) W200x46 W250x73
W310x79 W310x158
W310x118 WWF 500x223
W310x179 WWF 450x342
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Tableau B12 Coefficient de réponse sismique (S) utilisé pour les bitiments étudiés

avec diagonales surdimensionnées travaillant en tension-seulement.

Batiments Vancouver Montréal
Etages 1.0Ag 1.33Ag 2.0Ag 4.0Ag 1.0Ag 4.0Ag

2 (900 m") 24 24 24 2.74 3.36 336
4 -(900 m") 1.69 1.69 1.74 2.03 1.71 .71
6 ~(900 m") 1.39 139 1.46 172 - -
8 -(900 m’) 1.20 1.20 1.28 1.52 120 126

2 <1500 m®) 24 - . - . -

4 -(1500 m*) 1.69 - - 2.03 - -

6 -(1500 m®) 1.39 R - . - -

8 -(1500 m®) 1.20 R . 1.50 - .

Tableau B13 Ratio du cisaillement & la base sur le poids sismique total en %(V/W)

Batiments Vancouver Montréal
Etages 1.0Ag 1.33Ag 2.0Ag 4.0Ag 1.0Ag 4.0Ag

2 <(900 m’) 9.1 12 18 414 5.9 23.5
4 -(900 m") 6.4 8.5 13 30.7 3 11.9
6 -(900 m®) 525 7 11 26 - .
8 -(900 m") 4.5 6 96 23 2.1 8.8

2 (1500 m%) 9.1 - - - . .

4 (1500 m%) 6.4 . . 30.7 - -

6 -(1500 m%) 5.25 . - - - -

8 -(1500 m®) 4.5 . . 227 - -
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Tableau B13 Période fondamentale (s) / effort tranchant a Ia base (kN) pour les
bitiments avec contreventements en chevron

Batiments Vancouver Montréal
Etages R=2.0 R=10 R=2.0 R=10
2 — (900 m?) I 038/533 0.33 /1133 0.39/338 0.39/338
4 - (900 m?) - - 0.81/404 0.78 / 808
8-(900m? | 1.59/1310 1.26 /2881 1.78 / 609 1.61/1218
12— (900 m?) - - - .
2-(1500m?) | 045/804 0.39/1676 - -
4-(1500m* | 0.86/1357 0.70 / 2891 - -
8- (1500 m*) | 1.75/2086 1.33/4520 - -
12- (1500 m*) | 2.77/2630 1.94 /5796 - -
Tableau B14 Poteaux de gravité
Batiments Vancouver
Dimension Type 1 Type 2 Type 4 Type S
12 étages W200x42 W200x46 W200x31 W150x22
(900m’ et1500m?) | W200x71 W310x79 W200x46 W200x36
W250x89 W310x107 W200x52 W200x42
W310x118 W310x143 W200x71 W200x46
W310x143 W310x179 W310x79 W200x52
W310x179 W310x226 W310x97 W310x67
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Tableau B15 Poteaux du systéme de contreventements (Type 3)

Batiments Vancouver Montréal
Etages R=2.0 R=10 R=2.0 R=10
2 — (900 m?) W200x46 W200x46 W200x46 W200x46
4 — (900 m?) - - W200x46 W200x46
W310x86 W310x86
8 — (900 m?) W200x46 W200x46 W200x46 W200x46
W310x79 W310x97 W310x86 W310x86
W310x129 | WWF 350x176 | W310x118 W310x129
WWF 350x176 | WWF 500x276 | W310x179 | WWF 350x176
12— (900 m?) - - - -
2 - (1500 m*) | W200x46 W200x46 - -
4-(1500m*) | W200x46 W200x46 - -
W310x97 W310x129
8-(1500m?%) | W200x46 W200x46 . -
W310x97 W310x129
W310x179 | WWF 500x254
WWF 500x223 | WWF 400x444
12- (1500 m%)| W200x46 W200x46 - -
W310x97 W310x143
W310x179 | WWF 400x273
WWF 500x223 | WWF 400x444
WWEF 350x315 | WWF 600x793
WWEF 500x456 | W14x730




Tableau B16 Poteaux du systéme de contreventements (Type 6)

Batiments Vancouver Montréal
Etages R=2.0 R=10 R=2.0 R=1.0
2 — (900 m?) W200x46 W200x46 W250x49 W250x49
4-(900 m?) - - W250x49 W250x49
W310x97 W310x97
8 — (900 m?) W200x46 W200x46 W250x49 W250x49
W310x97 W310x118 W310x97 W310x97
W310x158 | WWF 450x201 | W310x158 W310x158
WWF 450x201 | WWF 350x315 | WWF 350x176 | WWF 350x212
12— (900 m?) - - - -
2-(1500 m®>) | W200x46 W200x46 - -
4-(1500m%) | W200x46 W200x46 - -
W310x107 W310x158
8—-(1500 m?) | W200x46 W200x46 - -
W310x107 W310x143
WWF 350x176 | WWF 550x280
WWF 500x254 | WWF 650x499
12- (1500 m*)| W200x46 W200x52 - -
W310x107 W310x158
WWF 350x176 | WWF 400x303
WWF 500x254 | WWF 650x499
WWF 400x362 | WWF 650x864
WWF 550x503 |  W36x798
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Tableau B17 Diagonales des contreventements en chevron

Bitiments Vancouver Montréal
Etages R=2.0 R=10 R=20 R=10
2 — (906 m%) HSS 127x127x6.4 HSS 127x127x6.4 HSS 127x127x6.4 HSS 127x127x6.4
HSS 127x127x6.4 HSS 152x152x8 HSS 127x127x6.4 HSS 127x127x6.4
4 —(900 m*) - - HSS 127x127x6.4 HSS 127x127x6.4
HSS 127x127x6.4 HSS 127x127x6.4
HSS 127x127x6.4 HSS 127x127x6.4
HSS 127x127x6.4 HSS 127x127x8
8 — (900 m®) HSS 127x127x6.4 HSS 127x127x6.4 HSS 127x127x6.4 HSS 127x127x6.4
HSS 127x127x6.4 HSS 127x127x9.5 HSS 127x127x6.4 HSS 127x127x6.4
HSS 127x127x6.4 HSS 152x152x9.5 HSS 127x127x6.4 HSS 127x127x6.4
HSS 127x127x8 HSS 178x178x9.5 HSS 127x127x6.4 HSS 127x127x8
HSS 127x127x9.5 HSS 178x178x11 HSS 127x127x6.4 HSS 127x127x9.5
HSS 152x152x8 HSS 178x178x11 HSS 127x127x6.4 HSS 152x152x8
HSS 152x152x8 HSS 178x178x13 HSS 127x127x6.4 HSS 152x152x8
HSS 152x152x8 HSS 178x178x13 HSS 127x127x6.4 HSS 152x152x8
12— (900 m?) - - - -
2 — (1500 m?) HSS 127x127x6.4 HSS 127x127x6.4 - -
HSS 127x127x8 HSS 152x152x9.5
4 — (1500 m?) HSS 127x127x6.4 HSS 127x127x6.4 - -
HSS 127x127x8 HSS 152x152x11
HSS 152x152x8 HSS 178x178x11
HSS 152x152x8 HSS 178x178x13
8 — (1500 m?) HSS 127x127x6.4 HSS 127x127x6.4 - -
HSS 127x127x8 HSS 152x152x9.5
HSS 152x152x8 HSS 178x178x11
HSS 152x152x8 HSS 203x203x11
HSS 152x152x9.5 HSS 254x254x13
HSS 152x152x11 HSS 254x254x13
HSS 178x178x9.5 HSS 254x254x13
HSS 178x178x9.5 HSS 254x254x13
12— (1500 m?) HSS 127x127x6.4 HSS 127x127x9.5 - -
HSS 127x127x8 HSS 152x152x11
HSS 152x152x8 HSS 178x178x11
HSS 152x152x8 HSS 203x203x11
HSS 152x152x9.5 HSS 254x254x13
HSS 152x152x11 HSS 254x254x13
HSS 178x178x9.5 HSS 254x254x13
HSS 178x178x9.5 WWF 350x176
HSS 178x178x11 WWF 350x176
HSS 178x178xi1 WWF 350x176
HSS 178x178x11 WWF 350x176
HSS 178x178x11 WWEF 350x176




Tableau BI8 Poutres des contreventements en chevron
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Bitiments Vancouver Montréal
Etages R=2.0 R=1¢ R=2.0 R=10
2-(900 m?) W200x27 W200x27 W200x27 W200x27
W200x31 W200x42 W200x31 W200x31
4— (900 m?) - - wW200x27 W200x27
W200x31 W200x31
W200x31 W200x31 W200x31
W200x31
8- (900 m?) W200x27 W200x27 W200x27 W200x27
W200x31 W200x36 W200x31 W200x31
W200x31 W200x52 W200x31 W200x31
W200x31 W250x58 W200x31 W200x31
W200x36 W250x58 W200x31 W200x36
W200x42 W250x58 W200x31 W200x42
W200x42 W310x60 W200x31 W200x42
W200x42 W3 10x60 W200x31 W200x42
12— (900 m%) - - - -
2 - (1500 m?) W200x27 W200x27 - -
W200x3 1 W200x52
4—(1500 m?) W200x27 W200x27 - -
W200x31 W200x52
W200x42 W250x58
W200x42 W310x60
8 - (1500 m%) W200x27 W200x27 - -
W200x31 W200x52
W200x42 W250x58
W200x42 W310x67
W200x52 W310x118
W200x52 W310x118
W250x58 W310x118
W250x58 W310x118
12— (1500 m?) W200x27 W200x36 - -
W200x31 W200x52
W200x42 W250x58
W200x42 W310x67
W200x52 W310x118
W200x52 W310x118
W250x58 W310x118
W250x58 W310x118
W250x58 W310x118
W250x58 W310x179
W310x118 W310x179
W310x60 W310x179
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Tableau B19 Coefficient de réponse sismique (S) utilisé pour les bitiments étudiés
avec contreventements en chevron

Batiments Vancouver Montréal
Etages R=2.0 R=1.0 R=2.0 R=1.0
2 — (900 m?) 2.53 1.61 3.36 3.36
4— (900 m%) - - 1.71 1.71
8 — (900 m?) 1.20 1.32 1.20 1.20
12— (900 m?) - - . R
2 — (1500 m?) 24 25 . -
4 — (1500 m?) 1.70 1.80 - -
8 — (1500 m?) 1.20 1.30 - -
12— (1500 m?) 0.98 1.08 - -

Tableau B20 Ratio du cisaillement a la base sur le poids sismique total en%(V/W).

Batiments Vancouver Montréal
Etages R=2.0 R=1.0 R=2.0 R=1.0
2 -(900 m?) 9.6 20.3 6 11.7
4 - (900 m%) - - 3 6
8 — (900 m?) 4.5 10 2.1 4.2
12— (900 m?) - - . -
2 — (1500 m?) 9.1 18.9 - -
4 — (1500 m?) 6.3 13.6 - -
8 — (1500 m?) 4.5 9.8 - -
12- (1500 m?) 3.7 8.2 - -
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ANNEXE C

SEISMES DE CALCUL

Dans cette annexe, on retrouve les historiques et les spectres d’accélération
absolu des accélérogrammes utilisés pour les batiments multi-étagés. Les historiques
montrés sont normalisés selon la procédure présentée au chapitre 3 et les spectres sont

obtenus des historiques normalisés.

Pour chaque séisme, les accélérations spectrales sont comparés au spectre
proposé par le Code national du batiment du Canada 1995, pour chacun des sites, en

considérant 5% d’amortissement critique.

Les figures C1 a C20 présentent les historiques et les spectres des dix
accélérogrammes sélectionnés pour la région de Vancouver, tandis que les figures C21 a

C40 présentent les informations concemant les sélections pour Montréal.
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Figure C1 Séisme d’Imperial Valley (1940), El Centro, Californie SO0E, normalisé a
0.22g (0.21 m/s).
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. Figure C2 Accélérations spectrales normalisées du séisme d’El Centro (1940) et du
CNBC 1995.
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Puget Sound (PSND)
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Figure C3 Séisme de Western Washington (1949), Puget sound, NO4W, normalis€ a
0.162(0.21 m/s).
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. Figure C4 Accélérations spectrales normalisées du séisme de Puget Sound (1949) et du

CNBC 1995.
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San Fernando (SFHS)
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Figure C5 Séisme de San Fernando (1971), Hollywood storage, Californie, SOOW,
normalisé 4 0.21g (0.21 m/s).
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. Figure C6 Accélérations spectrales normalisées du séisme de San Fernando SO0W et du
CNBC 1995.
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San Fernando (NA0O7)
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Figure C7 Séisme de San Fernando (1971), Hollywood storage, Californie, N9OE,
normalisé 4 0.21g (0.21 m/s).

Sa (g)

0 9,5 1 1,5 2 2,5 3
Périodes, T (s)

. Figure C8 Accélérations spectrales normalisées du séisme San Fernando N90E et du
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San Fernando (LA04)

e e
N W
|

e
Pt

]
e
p—

Accélération (g)
<
©

&
N

'
(=]
“
W
|

10 20 30

(=)

Temps (s)

Figure C9 Séisme de San Fernando (1971), Wilshire Blvd., Californie, N61W,
normalisé 4 0.16g (0.21 m/s).
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Honshu (LA12)
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Figure C11 Séisme de la cdte est de Honshu (1973), Kushiro Central Wharf, Japon,
NOOE, normalisé 4 0.15g (0.21 m/s).

&
L
/5]
Périodes, T (8)
. Figure C12 Accélérations spectrales normalisées du séisme de Honshu (1973) et du
CNBC 1995.
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Coalinga (COAL)
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Figure C13 Séisme de Coalinga (1983), Oil Field Fire Station, Californie, N270,

normalisé a 0.29g (0.21 m/s).
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' Figure C14 Accélérations spectrales normalisées du séisme de Coalinga (1983) et du
CNBC 1995.
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Morgan Hill (MORG)
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Figure C15 Séisme de Morgan Hill (1984), Gilroy # 4, N270, normalisé a 0.24g (0.21
m/s).
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Whittier (WH90)
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Figure C17 Séisme de Whittier (1987), Inglewood, Union Oil Yard, Californie, 90°,
normalisé a 0.29¢ (0.21 m/s).

1,1 -

Sa (g

WA
N _

1,5 2 2.5 3
Périodes, T(s)

Figure C18 Accélérations spectrales normalisées du séisme de Whittier (1987) et du

. CNBC 1995.
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Figure C19 Séisme artificiel, R=70km et M,~=7.2, BC07172, normalisé a 0.12g (0.21

m/s).

Sa (g)

0 0,5 1 1.5 2 2,5 3
Périodes, T(s)

207

Figure C20 Accélérations spectrales normalisées du séisme artificiel et du CNBC 1995.
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Imperial Valley (IMPE)
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Figure C21 Séisme d’Imperial Valley (1979), El Centro, Anderson road, N230,
normalisé a 0.17g (0.097 m/s).
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Figure C22 Accélérations spectrales normalisées du séisme d’El Centro (1979) et du
CNBC 1995.
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Figure C23 Séisme de Nahanni (1985), Battlement Creek, NWT, N270, normalisé a

0.18g.
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. Figure C24 Accélérations spectrales normaiisées du séisme de Nahanni (1985) et du
CNBC 1995.
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Figure C25 Séisme de Whittier (1987), Hollywood storage, Californie, 0°, normalisé a
0.21g (0.097 m/s).
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Figure C26 Accélérations spectrales normalisées du séisme de Whittier (1987) et du

‘ CNBC 1995.
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Figure C27 Séisme du Saguenay (1988), Chicoutimi nord (site 16), N124, normalisé a
0.18g.

Sa (g

1,5 2 2,5 3
Périodes (s)

Figure C28 Accélérations spectrales du séisme du Saguenay (1988) et du CNBC 1995
normalisées a 0.18g.
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Figure C29 Séisme du Saguenay (1988), Les Eboulements (site 20), NO, normalisé a

0.18g.
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. Figure C30 Accélérations spectrales normalisées du séisme du Saguenay (1988) et du

CNBC 1995.
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La Malbaie (MALB)
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Figure C31 Séisme du Saguenay (1988), La Malbaie (site 8), N063, normalisé a 0.18g.
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. Figure C32 Accélérations spectrales du séisme du Saguenay (1988) et du CNBC 1995

normalisées a 0.18g.
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. Figure C34 Accélérations spectrales normalisées du séisme artificiel ENA03155 et du
CNBC 1995.
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Figure C35 Séisme artificiel, R=30 km et M,, = 5.5, ENA03255, normalisé 4 0.18g.
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. Figure C36 Accélérations spectrales du séisme artificiel ENA03255 et du CNBC 1995
normalisées a 0.18g.
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Figure C37 Séisme artificiel, R=150 km et M,, = 7.0, ENA 15170, normalisé a 0.18g.
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Figure C38 Accélérations spectrales du séisme artificiel ENA15170 et du CNBC 1995
normalisées a 0.18g.
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Figure C39 Séisme artificiel, R=150 km et M, = 7.0, ENA 15270, normalisé 4 0.18g.
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Figure C40 Accélérations spectrales du séisme artificiel ENA 15270 et du CNBC 1995

normalisées a 0.18g.
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ANNEXE D

CONTREVENTEMENTS EN CHEVRON

Cette annexe présente les valeurs maximales des efforts obtenus dans les
diagonales et dans les poteaux lors d’analyses dynamiques non-linéaires effectuées sur
des bitiments dont le systéme de résistance aux charges latérales était composé de

contreventements en chevrons.

Les tableaux D1 a D4, présentent respectivement la ductilité maximale en tension
et en compression, dans les sections de diagonales, leur taux d’utilisation ainsi que les
efforts de compression normalisés dans les poteaux. Finalement les valeurs maximales
anticipées dans les diagonales tendues qui surviennent lors d’'un mécanisme complet de
rupture (Tmax) exprimé en proportion de la résistance disponible dans les diagonales
(AgFy) sont présentés au tableau DS.

Dans les figures D1 a D16, on constate que les déformations inélastiques dans les
sections de diagonales sont concentrées a un certain étage quand la résistance disponible
dans les sections de diagonales est inférieure aux efforts prédits par une analyse

élastique du batiment.



Tableau D1 Ductilité maximale en traction (it = & inélastique / O y)

219

Batiments Vancouver Montréal
Etages R=2.0 R=10 R=20 R=1.0
Petit-2 0.58 0.69 0.48 0.48
Petit-4 - - 047 0.44
Petit-8 0.74 0.70 0.40 0.33
Petit-12 - - - -
Large-2 0.58 0.71 - -
Large-4 0.74 0.75 - -
Large-8 0.77 0.78 - -

Large-12 0.79 0.62 - -

Tableau D2 Ductilité maximale en compression (1 = 8 inélastique / O y)

Batiments Vancouver Montréal
Etages R=20 R=10 R=2.0 R=1.0
Petit-2 2.32 0.78 0.86 0.86
Petit-4 - - 1.08 1.09
Petit-8 6.37 3.18 0.78 0.38
Petit-12 - - - -
Large-2 3.96 1.18 - -
Large-4 5.00 2.38 - -
Large-8 4.73 4.44 - -

Large-12 5.12 0.65 - -




Tableau D3 Taux d’utilisation des diagonales (1 AgFy / T max)
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Batiments Vancouver Montréal
Etages R=20 R=10 R=2.0 R=1.0
Petit-2 0.97 0.93 0.80 0.80
Petit-4 - - 0.78 0.73
Petit-8 0.98 0.97 0.65 0.52
Petit-12 - - - -
Large-2 1.0 0.95 - -
Large-4 0.99 0.92 - -
Large-8 0.96 0.95 - -

Large-12 0.97 0.82 - -

Tableau D4 Efforts de compression normalisé dans les poteaux (P poteau / C max)

Bitiments || . Vancouver Montréal
Etages R=2.0 R=10 R=2.0 R=10
Petit-2 0.42 0.71 035 0.35
Petit-4 - - 0.51 0.55
Petit-8 0.78 0.81 0.40 0.40
Petit-12 - - - -
Large-2 0.63 0.97 - -
Large-4 0.86 097 - -
Large-8 0.83 0.92 - -

Large-12 0.84 0.74 - -
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Tableau DS Valeurs maximales anticipée (Tmax) exprimée en proportion de AgFy de la

diagonale.

Batiments Vancouver Montréal
Etages R=2.0 R=10 R=20 R=10
Petit-2 63 % 74 % 63 % 63 %
Petit-4 - - 63 % 63 %
Petit-8 76 % 85 % 63 % 74 %
Petit-12 - - - -
Large-2 63 % 74 % - -
Large-4 74 % 84 % - -
Large-8 85 % 99 % - -

Large-12 85 % 99 % - -
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RESULTATS BATIMENTS SITUES A VANCOUVER, LARGES, R=2.0
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Figure D2 Ductilités maximales
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Figure D4 Ductilités maximales
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Figure D8 Ductilités maximales
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RESULTATS BATIMENTS SITUES A VANCOUVER, LARGES, R=1.0
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ANNEXE E

MODES DE VIBRATION

Cette annexe présente les déformées de différents batiments. L’influence des
modes supérieurs de vibration permet d’expliquer la concentration de ductilité dans les
étages supérieurs des batiments. Pour chaque hauteur de batiment, le modeéle est

présenté ainsi que la déformée pour chacun des deux premier modes de vibrations.
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