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Ce mémoire porte sur le comportement sismique des contreventements en treillis 

pour les bâtiments 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 maximdes 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 elements lors d'un séisme. 

Les efforts ont été obtenus à l'aide d'analyses dynamiques non-linéaires 

réalisées sur des bâtiments mdti-étagés typiques. L'influence de plusieurs paramètres a 

été considérée dont : 

L'aire des sections de diagonales 

2 sites : Vancouver et Montréal 

2 dimensions en plan : 23.3m x 38.5m (900 m2) et 38.5111 x 3 8 .Sm (1 500 m2) 

Hauteurs de bâtiments : 2,4,6,8 et 12 étages 

Dans les analyses, on a utilisé un ensemble de dix accélérogrammes 

représentatifs pour chacun des deux sites. Pour un même bâtiment, on compare des 

sections de diagonales qui respectent la résistance prescrite par le code national du 

bâtiment du Canada ainsi que des sections sur-dimensionnées. Les efforts maximaux 

obtenus des analyses sont normalisés par des efforts maximaux anticipés, pouvant être 

prédits au moyen d'analyses statiques simples. 

Les résultats obtenus démontrent que pour les contreventements travaillant en 

tension seulement, on s'attend B ce que les diagonales plastifient en tension lorsqu'elles 

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



les diagonales typiques m.0) conçues selon le code. Les diagonales élancées sont 

sensibles aux concentrations de déformations inélastiques et ne devraient pas être 

utilisées pour des bâtiments de plus de deux étages. 

Pour les contreventements en chevron, les diagonales ne sont pas en mesure 

d'atteindre leur résistance ultime en tension à cause de la plastifkation 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 à 

certains niveaux. On ne devrait pas utiliser ce type de contreventement pou. des 

bâtiments de plus de quatre étages. 

Il est possible d'assurer une meilleure résistance, ainsi que des déplacements 

inter-étages et des niveaux de ductilité en compression plus petits, en renforçant 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 système plus ductile 

avec un coefficient de R=3.0, 



The objective of this reseamh is to pmvide guidelines -for the maximum brace 

forces to be used in the seisrnic design of the brace connections, beams and columns of 

braced M e s .  Two bracing configuration were used : tension-only braced -es 

made of slender bars as weil as chevron braced fiames. 

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

performed on multi-storey buildings. The infiunice of four panmeters is examined : 

The Ievel of brace oversize 

Two sites : Vancouver and Montreal 

0 The size of the buildings : 23.3m x 38.5m (900 m2) and 38.5m x 38.5~1 

(1500 m2) 

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. DBerent level of brace oversize was used to investigate the behaviour 

of fiames with oversized braces compared to typical braces as prescribed by the NBCC. 

The maximum forces obtained fiom the dynamic analyses were normalised to the 

maximum expected forces likely to develop from simple static analyses. 

For tensiondy braced h e s ,  the results show that member forces equal to 2.5 

to 3 tirnes 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 fiames are 



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

buildings of more than two storeys. 

In chevron braced fiames, the tende capacity of the braces c a ~ o t  be developed, 

under seismic loading. This behavior is due to the fat that the bcams are not designed 

to sustain the unbalanceci vertical force that develop afker buckling of the braces. The 

inelastic behaviour of the bracings will deteriorate and there is a concentration of 

inelastic demand at specinc Ievels. Therefore, they shodd not be used in buildings of 

more than four storeys. 

The use of stronger kams able to sustain the unbaianced 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 class-g chevron brace with stmnger beams in the ductile brace fiame 

category (R=3 .O) is investigated. 
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CHAPITRE1 

INTRODUCTION 

Les bâtiments situés dans les zones sismiques actives doivent être en mesure de 

reprendre les forces latérales causées par les séismes, mais il s'avère économiquement 

impossible de fiiire le dimensio~ement de telle sorte que leur structure demeure 

élastique. 

L'objectifpremier du code national du bâtiment du Canada est donc d'assurer un 

comportement ductile de la structure lors d'un séisme de manière à éviter un 

effondrement et permettre L'évacuation des occupants sans perte de vie humaine. La 

philosophie de conception parasismique consiste donc à forcer les déformations 

inélastiques en des endroits stratégiques de la structure du bâtiment. 

Ce projet porte sur l'étude du comportement sismique des bâtiments muiti- 

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 même que les 

diagonales sont principalement sollicitées par des efforts axiaux. 

Les contreventements concentriques sont très efficaces au point de vue rigidité 

et résistance aux charges latérales. En plus d'être économique, ce système de 

contreventement est simple à concevoir, à fabriquer et à ériger. 



Ii existe plusieurs con@urations de contreventements pour les bâtiments multi- 

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 ilancées (Tension seulement) Chevrons 

Figure 1.1 Coinguraüons des contreventernents étudiés 

Dans les nonnes modernes de conception parasismique des contreventements, 

on vise à Limiter les déformations inélastiques dans les diagonales tout en assurant un 

comportement élastique des poutres et des poteaux lors d'un séisme. Le comportement 

inélastique des diagonales se traduit par la plastincation en traction et par le flambement 

en compression des diagonales. 

Dans les contreventements en treillis, les diagonales à chaque niveau du 

bâtiment sont dimensionnées pour reprendre l'effort tranchant horizontal dû aux charges 

sismiques prescrites par le CNBC. Les poutres doivent aussi reprendre l'effort 

tranchant. Les poteaux reprennent le moment de renversement et les assemblages 

assurent le transfert des efforts entre les pièces. 

De façon implicite, les diagonales sont conçues pour survivre, lors d'un séisme, 

à plusieurs cycles d'allongement au-delà du domaine élastique et de flambement. Dans 

les zones sismiques actives, les poutres, les poteaux et les assemblages sont conçus 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'avèrent moins efficaces à ce 

niveau. 

Les contreventements avec diagonales travaillant en tension seulement sont 

parfois mal vus par certains ingénieurs, dû au fkit que les diagonales élancées présentent 

des boucles d'hystérésis pincées. Ils offrent une capacité réduke de dissipation 

d'énergie (Medhekar et Kennedy, 1998), et un phénomène d'impact peut se développer 

dans les diagonales (Tremblay et Filiatrauit, 1997). 

Le comportement sismique des contreventements en chevron est très bien 

documenté. Dans ce genre de contreventements, la poutre doit reprendre les efforts de 

flexion après le flambement des diagonales, ce qui c a w  des déformations importantes 

au niveau des planchers et riduit la rigidité, la résistance ainsi que la capacité des 

contreventernents a dissiper l'énergie. On croit qu'il est possible de remédier à ce 

problème en utilisant des poutres fortes. Maigré ces désavantages, ces deux types de 

contreventements demeurent très populaires à cause de leur simplicité. 

En pratique, pour plusieurs raisons, la section des diagonales dans un 

contreventernent peut être plus grosse que ce qui est requis pour résister aux charges 

sismiques : les charges de vent sont plus importantes que ceiies dues aux séismes, les 

critères de flèches latérales gouvernent le calcul ou lorsque le choix de la section est 

limité par des critères d'élancement (b/t)m, Ii se peut aussi que l'on désire 

uniformiser la taille des diagonales sur une partie ou sur l'ensemble de la structure, ce 

qui se traduit par une augmentation de la section des plus petites diagonales d'un même 

groupe. 



Le problème vient du fnit que l'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 fiit que ce soit trop conservateur de 

dimensiorner tous ces éléments pour la résistance ultime de diagonales qui sont sur- 

dimensiornées. 

Les normes couramment utilisées aux États-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 

nonne canadieme 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 à un étage donné soient plus faibles que la force de plastincation des 

diagonales (AgFy). De plus, dans les bâtiments multi-étagés, la probabilité que toutes 

les diagonales atteignent la plastification en même temps a tous les étages diminue 

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

1.2 OBJECTIF ET P O R ~  DU PROJET 

L'objectifde cette recherche consiste à définir des Limites supérieures aux forces 

qui se développent dans les assemblages des diagonales, les poutres et les colonnes des 

systèmes de contreventements concentriques en X avec diagonales élancées et en 

chevron. 

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

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



38.5111 et 38Sm x 38.5m)- Tous les bâtiments ont été analysés pour deux zones 

sismiques du Canada, soit: Vancouver (ZJZ, = 1) et Montréal (ZJ& > 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 eEozts calculés qui s'exercent dans les contreventements lorsque ceux- 

ci fornient 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. À partir de ces observationsy on propose des limites 

d'application au niveau du nombre d'étages, ainsi que des mesures visant à améliorer 

leur conception. 

1.3 CONTENU DU MÉMOIRE 

Ce mémoire comporte sept chapitres et quelques annexes. Le deuxième chapitre 

porte sur la revue de littérature. Ce chapitre présente les normes de conception 

canadienne quant au calcul sismique des bâtiments et des contreventements 

concentriques. Il fair aussi référence aux travaux de recherche antérieurs sur les efforts 

cumulés dans les poteaux, la validation des limites supérieures proposées par la nome 

C S N S  16.1-89, et sur le besoin de développer une nouvelle limite supérieure. Ce 

chapitre traite aussi du taux de déformation élevé qui se développe dans l'acier lors de 

soliïcitatio11~ 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 troisième chapitre porte sur la conception et la modélisation des bâtiments 

multi-étagis. II traite également du choix séismes et de la normalisation des 

accélérogrammes pour chacun des deux sites. Une description des hypothèses 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 travaülant en tension seulement Afin 

d'obtenir une base de comparaison, le comportement des contreventements a diagonaies 

élancées fut compar6 à celui d'un système biiinéaïre. On a étudié des systèmes à un seul 

degré de liberté puis des bâtiments multi-étagés. 

Dans le cinquième chapitrey on évalue l'hffuence du surdimensio~ement des 

sections de diagonaies dans les contreventements à diagonaies Clancees sur les forces 

maximales susceptibles de se développer dans les assemblages des diagonales, les 

poutres et les poteaux. Au sixième chapitre, on reprend les mêmes calculs pour 

déterminer les forces maximales qui se développent dans les contreventements en 

chevron. Dans ce chapitre, on examine aussi le comportement de ce système et les 

effets d'utiliser des poutres fortes. 

Finalement, le septième chapitre présente les conclusions tirées de ce projet et 

les recommandations visant à améliorer le comportement des contreventements à 

diagonales élancées et en chevron. Ce mémoire comprend également des annexes qui 

présentent : une description des historiques et des spectres d'accéleration absolus des 

accéiérogrammes utilises pour les bâtiments multi-étagés, les sections choisies pour les 

structures étudiées dans ce projet et quelques valeurs numériques permettant de 

com&ter les graphiques présentés dans le mémoire. 



2.1 INTRODUCTION 

Durant les 25 demières années, on a effectué des recherches intensives sur le 

comportement des contreventemenits concentriques. Les résultats de ces recherches sont 

maintenant intégrés aux pratiqycs de conception parasismique. Dans ce chapitre, on 

effectue une revue des nomes de conception canadienue a on étudie le comportement 

des contreventements concentriques. On nia aussi réfirence aux travaux de recherche 

antérieurs effectués sur le comportement. Finalement, on M e  les normes de 

conception des contreventements de plusieurs pays : États-unis, Nouvelle-Zélande, 

Europe et Japon. 

2.2.1 Charges sismiques 

Au Canada, le CNBC permet d'utiliser une méthode statique de calcul pour Les 

structures régulières. Le système de &sistance aux charges latérales des bâtiments est 

dunemionné pour effort tranchant à la base Vf donné par l'équation 2.1. 



Dans cette Qyation, Ve représente la force sismique latérale équivalente pour 

une réponse élastique de la structure. Le ficteur U est kgal à 0.6. Il s'agit d'un facteur 

de calibration utilisé a£ïn que les forces sismiqxes calculées avec rédition du code de 

1995 soient comparables à celles calculées avec les éditions antiirieures du code. 

Pour des reisons économiques, la force sismique équivalente est divisée par Et, le 

coefficient de modification & la force latéraie, puisqu'on effèctue la conception avec 

des charges réduites. Le coefficient R est fonction de la capacité du système à subir des 

déformations inélastiques et a dissiper I'énergie sismique. Il est aussi fonction de la 

redondance dans le système de histance aux charges latirales. 

Le facteur R varie de 1.0 a 4.0, ce qui comspond respectivement a des structures 

en maçonneries non-années et à des stnictures très d u e s .  Il existe deux catégories de 

contreventements concentriques en acier : les ossatures contreventees ductiles et les 

ossatures contreventées avec ductilité nominale. Dans le tableau 2.1, on compare le 

facteur R de ces deux catégories à celui d'autres systèmes structuraux. 

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

1 Type de système résistant aux forces latérales 1 R ( 

I Maço~erie  non-armée I '*O I 
Charpentes d'acier autres que ci-dessous 1.5 

Ossature contreventée avec ductilité nominale 2.0 
1 

Ossature contreventée ductile 3 .O 

Ossature ductile résistant aux moments 4.0 



Dans le code national du bâtiment du Canada, on spécifie que les bâtiments de 

plus de 3 étages (4.1.9.3) situ& dans les zones sismiques de vitesse ou d'accélération de 

2 et plus, doivent posséder un système de résistance aux charges latérales qui se qualine 

pour un coefficient de réduction des charges au moins égal à 2, ce qui correspond à un 

système de contreventement avec ductilité nominale. 

La force letirale Ve représente une approximstion de la réponse élastique d'me 

structure. Elle est igele à : 

Dans cette huation, v représente la vitesse horizontale maximale au sol 

exprimée par rapport à l'unité (1 mk) et établie pour une probabilité de dépassement de 

10% en 50 ans. La vitesse horizontale maximale est domee par les cartes de zonage 

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

Le facteur de réponse sismique, S, représente la réponse élastique idéalisée de 

systèmes a plusieurs degris de liberté ayent 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 à 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, 2, et Zv, particulières 

à l'emplacement géographique du bâtiment. 



Figure 2.1 Facteur de réponse sismique prescrit par k CNBC 1995 

Tableau 2.2 Facteur de réponse sismique (S) 

tous 

Pour les contreventements en treillis, on suggère dans le CNBC L'équation 

suivante pour le calcul de la période fondamentale : 



Dans ly6quation 2.3, h. wmspond à la hauteur totsle du bâtiment étudié. Le 

terme Ds est la longueur de l'ossature contreventée qui constitue le principal système de 

résistance aux forces latéraies dans une direction parallèle aux forces exercées. 

Si la -ode fondamentale réeue du bâtiment, obtenue d'analyses en vibrations 

libres, excède celle obtenue avec I'tkpation du code, on peut réduire le coefficient S 

jusqu'à 80% de la vaieur obtenue avec la période caicdie avec I'6quation 2.3. 

Dans l'équation 2.2, le coefficient de priorité de l'ouvragey 1, correspond à 1.5 

pour les bâtiments de protection civile. Ces bâtiments sont wnçus en vue d'assurer des 

services essentieh (hôpitaux, casernes de pompiexs, postes et tours de radios, centrales 

électriques, etc.) et doivent donc &me- fonctionne1s immédiatement après un 

séisme. L,e coefficient de priorité correspond à 1.3 pour les écoles et à 1.0 pour tous les 

autres types de bâtiment. 

Le coefficient de fondation, Fy permet de tenir compte de l'uinuence du sol sur 

les mouvements sismiques et les spectres de réponse. Le sol peut parfois amplifier les 

mouvements sismiques qui se propagent du roc à la d a c e ,  dans les plages de 

fiéquences voisines des fréquences propres de la couche de sol superficielle. Ce 

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

Le poids de la structure, W, correspond au poids mort total de l'ouvrage, plus 

25% de la charge de neige au toit pour la région étudiée. On doit cumuler le poids de 

chacun des niveaux du bâtiment (équation 2.4). 



La ripartition du cisaillement à la base à chacun des étages et le calcul des 

efforts correspondants peuvent être e f f i s  i L'aide d'une analyse dynamique 

élastique. Alternativement, pour les bâtiments rmifomes, la répartition du cisaillement 

à la base (&) à chacun des itages se fi& en appliquant à chaque niveau une force 

latérale Fx obtenue de l'équation 2.5. Cette dernière répdtion suppose une oscillation 

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

Dans cette équation, W, est le poids du niveau considéré et hx est la hauteur de 

ce niveau par rapport au soi. Pour les structures UlÙformes, cette répartition du 

cisaillement, prend la forme d'un triangle inversé dont le sommet se trowe à la base du 

bâtiment. 

Lorsque la période fondamentale des bâtiments excède 0.7 sec, on doit ajouter 

une force Ft au sommet pour tenir compte de l'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 : 



2.2.2 Effets de torsion 

Lors d'un séisme, les forces d'inertie à 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 stnictiae, des moments de torsion horizontaux sont induits dans la 

structure. 

Lorsque l'on iuilise l'équation 2.5 pour obtenir- la distribution des forces 

sismiques dans la structure (approche statique), on exigs, dans le CNBC 1995, 

d'augmenter ou de diminuer de 5096 la torsion calculée, selon ce qui est le plus 

défavorable et de tenir compte de la torsion accidentelle : 

Dans ces équations, Tx a Fx représentent respectivement le couple de torsion à 

considérer et la force latérale calculée par la méthode statique pour un plancher au 

niveau x. Dans ces deux équations, D, est la dimension en plan du bâtiment dans la 

direction perpendiculaire à la direction de la force sismique au niveau x tandis que e 

représente la distance mesurée perpendiculairement à la direction de la force sismique 

entre le centre de masse e,t le centre de rigiditk à un niveau quelconque. 



2.2.3 Calcul des d6formatioiw 

Dans le code du bâtiment, on spécifie qut l'on doit amplifier les déplacements 

inter-étages &-- calculés sous la charge sismique Vr, par le coefncient de 

modification des forces afin d'obtenir Ies diformations inilastiques qui pourraient 

survenir lors de la pl8stification des éléments ; Am 

Tel qu'indiqué à l'iquaîion 2.9, Am ne doit pas excéder 2% de la hauteur de 

l'étage. Cette bite  de flèche a été itabiïe pour prévenir des doinmages trop importants 

dans les éléments non stnrcturaux. Pour les bâtiments de protection civile qui doivent 

demeurer opérationnel suite a un séisme, la Limite est fixée à 1% de la hauteur d'un 

étage. 

Le calcul Am 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, Am, B la déformationrequise pour obtenir la 

première plastincation dans la stnictine, A, : 

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). 



4 4 A 

F i i  2.2 IIlusîration du principe des dipîacements &aux 

Ce prîncipe de déplacements égaux représente une bonne approximation daos le 

cas des bâtiments possédant une période fondamentale assez longue. Par contre, pour 

les bâtiments plus rigides dont la période naturelie s'éloigne de la période prédominante 

des mouvements du sol, on risque d'avoir des déformations plus importantes et on 

utilise plutôt le concept d'énergie égale. 

En effet, pour les bâtiments rigides, les systèmes inéhstiques vont se déformer 

plus que les systèmes élastiques puisque, avec l'endommagement du bâtiment, la 

période fondamentale de la structure s'allonge et tend vers la période dominante des 

mouvements du sol, ce qui donne lieu a une amplification dynamique plus importante. 

Les énergies de déformation des systèmes élastiques et inelastiques sont égales; elles 

correspondent à l'aire sous les courbes dans la figure 2.3 : 

F i p n  2.3 Iiiustratioi du principe d'énergie de déformation égale 



2.2.4 Effets P-A 

Les effkts P-A causent une amplification des efforts et des déformations dans un 

bâtiment qui se diplace latéraiement. Dans le CNBC 1995, les forces, les efforts 

tranchants et les moments de renversement i chacun des étages sont multipliés par le 

facteur d'amplification ( 1 + 8, ) pour te& compte de ces effêts, où 0, est donné par : 

n 

Dans cette équation, x& est i'effort tranchant à un niveau donné. Il 

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

ce niveau, conespond aux charges mortes et vives (D+O.SL) situées au-dessus du 
i=x 

niveau étudié et h, est la hauteur du niveau considé&- 

Selon le code du bâtiment, si le fhcteur 0 obtenu de l'équation 2.1 1 est inférieur 

à 0.1, les effets P-A peuvent être ignores. Par contre, lorsqu'il est supérieur à 0.4, le 

bâtiment doit être re-dimemionné, car il risque de devenir instable lors d'un séisme. 



2.3 COMPORTEMENT INÉLASTIQUE DES DIAGONUS 

Dans cette section, on décd le comportement inélastique des diagonales. Selon 

l'approche adoptée par le Code nationai du bâtiment du Canada, seules les diagonales se 

déforment dans le domaine inélastique afin de dissiper I'aiergie. De façon générale, la 

dissipation d'énergie s'effectue en tension par la plastifkation des diagonales tendues 

(AgFy) et en comprtssion par le flambement inélastique des diagonales comprimées 

avec la formation de rotules plastiques en flexion. 

Après le premier cycle dYosciiIation dans le domgine inélastique, on assiste à une 

dégradation de la risistance en compression dans les diagonales (figure 2.4). Cette 

dégradation provient de l'ailongement résiduel des diagonales qui s'accumule à chaque 

élongation inélastique et de L'effet de Baushinger qui contribue à diminuer le module 

d'élasticité tangent à chacun des cycles. 

De plus, après le premier cycle, les diagonales accusent un casse vis-à-vis des 

rotules plastiques, ce qui contribue aussi à réduire leur résistance en compression. 

Lorsque L'amplitude des déformations par cycle est augmentée, les déformations 

inélastiques dans les rotules plastiques augmentent et la diagonale se brise 

éventuellement vis-à-vis des rotules. On observe ce phénomène 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 c h e m  

Dew facteurs influencent le comportement inélastique des contreventements : 

kl; 
L'élancement effectif de la diagonale, - infiuence la forme des boucles 

r 

d'hystérésis. Lorsqu'on dispose de section de diagonale très élancée la résistance en 

compression est moindre et L'énergie dissipée par cycle diminue. Par contre, lorsqu'on 



utilise des diagonales élancées, on augmente la longévité du système puisque le 

flambement demeure élastique, sans la formation de rotuies plastiques. 

Le deuxième fircteur dttemllnant est l'tlancement des parois de la section des 

diagonales qui est exprïmt5 par le ratio de Li largeur sur I'épaïsseur, (0;) des parois. 
maK 

Lorsque ce ratio diminue, on obtient une meilleure résistance au voilement local des 

sections de diagonales a aimi me résistance en compression qui se degrade moins 

rapidement et m e  meilleure résistance h la fkture. 

Lorsqu'on utilise des diagonales très 6lancées, on assiste a un pincement des 

boucles dYhystMsis très marqué ainsi qu'A une détérioration avec le nombre de cycles 

(figure 2.4). Ce phénomène est principalement causé par I'augmentation des 

déformations et l'allongement progressif des diagonales qui sont plus prisents dans ce 

type de contreventement. En effct, la contribution de la diagonale comprimée est 

négligée et seule la diagonale tendue peut dissiper l'énergie. 

Figure 2.4 Boucle d'hystérésis typique d'une diagonale (tiré de Feeney et Ciifton, 

1995) 



Dans les contreventements en chevron, les forces axiales dam 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 dkne rotule plastique dans la poutre sans 

même que les diagodes développent leur pleine capacite en tension. 

Lorsque le chargement est inversé, la diagonale comprimée n'est plus en mesure 

de se redresser parfiiitement, à cause des déformations permanentes du plancher causées 

par la force deuancée verticale. Si la diagonale opposée flambe à son tour, la 

résistance du système diminue grandement a est régit par la résistance en compression 

après le flambement des deux diagondes. La figure 2.5 iilustre une boucle d'hystérésis 

typique d'un contreventement en chevron. 

Figure 2.5 Boucle d9hystér&io typique d'un contreventement en chevron (adopté 

de ECCS, 1991) 



2.4 NORME CSA-Sl6.1-MW 

C'est en 1989 que sont appames les premières règles de calculs parasismiques 

dans la norme canadienne sur l'acier CSAS16.1. ' Dans - cette norme, certaines 

restrictions permettent de créer des mécanismes de dissipation d'énergie en des endroits 

stratégiques du bâtiment et d'assurer son intégrité Jtnictinae lors d'un sCisme 

important. Cette section ttaite des règles de calculs imposées pour les deux catégories 

de contreventements concentriques spéci£iCs par le code national du bâtiment du 

Canada : 

a Ossatures contreventées ductiles : R=3.0 (DBF) 

Ossatures contreventées avec ducîilite n o d e  : R=2.0 (NDBF) 

2.4.1 Contreventements concentriques ductiles (R=3.0) 

Ces contreventements concentriques ont la capacite d'absorber l'énergie par la 

plastification des diagonales en traction et p le flambement inélastique des diagonales 

en compression. Pour un tel système, on attribue un coefficient de modification des 

charges sismiques R = 3 puisqu'on s'attend à développer des déformations inélastiques 

élevées lors d'un séisme. 

Confieuration : 

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 ou on n'a qu'une 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 l'accumulation des 

déformations inélastiques dans une direction seulement. 



Fi y r e  2.6 Restrictions r'appüquant aux contmentements concentriques ductiles 

selon la norme d'acier (id.pt6 de Redwood et Channagin, 1991) 

ûn exige cette répartition de l'effort entre les diagonales tendues et comprimées 

le long de chacun des axes de la structure afin Nviter la dégradation rapide de la 

rigidité et de la résistance en torsion de la structure que provoquerait fe flambement des 

diagonales le long dim axe ou on aiirait des diagonaies inclinées dans une direction 

seulement. 

Puisque les diagonales tendues reprennent une grande partie de L'effort 

tranchant, les diagonales comprimées peuvent flamber sans engendrer une perte 

catastrophique de la capacité à reprendre l'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 possèdent une 

capacité d'absorber i'énergie limitée et n'ofne que peu de redondance dans le système, 

tandis que pour les contreventements en chevron, on n'est pas certain de pouvoir 

développer la résistance en traction des diagonales. 



L'équation 2.12 indique le critère d'élancemeat à respecter. Étant donné que 

l'énergie absorbée diminue lorsque l'on augmente l'eiancement, on veut s'assurer d'être 

en mes= de pouvoir dissiper un minimum d'énergie. 

Les restrictions quant au rapport de la largeur sur l'épaisseur permettent d'éviter 

le voilement local des diagonaies qui peut entraîner une perte de résistance et une 

rupture prématurée (tableau 2.3). 

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

1 W (des)  
1 , symétrique 

b 139 --- 
t - f i  

1 HSS cané 1 b 291 --- 
t - f i  

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 : 



Dans cette Cquation, C;correspond à la résistance pondérée en compression 

réduite pour les diagodes. La résistauce en compression des diagonales est donnée par 

Cr (équation 2.14) et A. correspond au coefncient d'élancement (équation 2.15). On 

considère une valeur de n=1.34 pour les pronlés W ou les profilés HSS de catégorie C 

(sans relaxation de contraintes résidueiies). 

Dans l'kquation 2.15 qui m e t  d'obtenir le coefficient d'élancement, L 

représente la longueur de la diagonale, r, le rayon de giration, Fy fa nuance d'acier et E 

correspond au module élastique de l'acier fixi à 200 000 MPa. 

Si les diagonales en tension possèdent une réserve de resistance suffisante pour 

compenser la différence entre C, etc;, on n'a pas besoin d'appliquer ce facteur et on 

considère la résistance Gnon-réduite dans les calculs. 

Assemblages des dianonales : 

Pour toutes les zones sismiques, les assemblages des diagonales doivent pouvoir 

reprendre un effort correspondant k la plus petite des deux valeurs suivantes : la 

résistance ultime en tension des diagonales (AgFy) ou l'effort axial imposé par deux 

fois les charges séismiques pondérées plus les charges de gravité (2 E + Grav}. 



Les efforts dus aux charges de gravité proviennent de la pius critique des 

combinaisons : D ou D + O.%. La valeur de deux fois les charges séismiques 

correspond aux charges lotCrales d'Un bâtiment dimensionné avec un cwfficient de 

modification des charges R=1 .Sm 

Poutres et Doteaux : 

Les poutres et les poteaux, de même que leurs assemblages, doivent être conçus 

pour reprendre les charges de gravité en plus des efforts qui sont induits lorsque les 

efforts dans les diagonales atîcignent la dsistance non pondérée des diagonales ; c'est-à- 

1 
direLou 5. Dans ce calcul, les efforts daas les diagonaies peuvent être limités à 

4 4 
Grav + 2 E (Figure 2.7). 

Figure 2.7 Efforts limites dans les diagonales et les poteaux 



2.4.2 Contnvcntements concentriques avec ducüiité nominale (R=2.0) 

Ces contreventements ont la capacité d'absorber une ~uantîté limitée d'énergie 

par des diformatons inélastiques ai flexion dans les diagonales ou tout simplement par 

l'ailongernent inélastiqye des diagonales. On leur attribue un coefficient de 

modification des charges sismiques égal à 2.0. 

Les exigences de la norme sont semblables à celles pour les contreventements 

ductiles sauf qu'on permet d'autres configurations et que les restricti*ons sont moins 

sévères au niveau des diagonales. 

Confinuration : 

Les contreventements en chevron et ies contreventements avec barres élancées 

ne travaillant qu'en traction peuvent être considérés comme des contreventements 

concentriques avec ductilité nominale' à condition de respecter certaines dispositions 

particulières. 

Pour les contreventements en chevron, la poutre où se joignent Les diagonales 

doit être une section de classe 1 et doit posséder une résistance suiEsante pour reprendre 

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

Diagonales : 

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

2 et il n'existe pas de restriction particulière quant à la limite d'élancement des 



diagonales. Si on utilise des diagonales élancées ne travaillant qu'en tension, il n'existe 

plus de restriction pour la chse des sections et i'éimcement. 

Assemblrnes des dianonales : 

Pour ce type de coatcevcntements, les m b i a g e s  des diagonales doivent 

posséder une résistance kgale a 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 cherges latcrales d'un bâtiment dimensionné sans détails 

pour obtenir un comportement ductiie (R=I.5). 

Pour les diagonales travaillant en tension seulement, un facteur additionnel de 

1.1 doit être 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 phénomène est expliqd plus en détails à la section 2.9 de cette rem de littérature. 

Poutres et noteaux : 

Les poutres et les poteaux sont conçus pour reprendre les charges de gravité en 

plus des efforts induits par des forces dans les diagonales correspondant à la résistance 

T, Cr non-pondérée des diagonales (-ou -). Daos ce calcul, les forces dans les diagonales 
4 a 

peuvent être limitées à Grav + 1.33 E, voir figure 2.7. 



2.5 NORME CSA S16.1-94 

L'édition 1994 de la norme S16.1 est celie qui est présentement en vigueur au 

Canada. La principale Mitence p rapport à l'édition 1989, réside dam le fait que les 

efforts pour le calcul des assemblages et autres pièces de la stnicture varient selon les 

zones d'accélération et de vitesse. Ces différences sont décrites dans ce qui suit. 

Pour les contreventements concentriques ductiles @=3) situés dens une zone 

d'accélération (ZJ ou de vitesse (&) supérieure ou égaie à 3, les assemblages des 

diagonales doivent être en mesure de développer la résistance ultime en traction des 

diagonales qui se p l d e n t  (AgFy) à moins que L'ingénieur démontre qu'une résistance 

plus faible soit adéquate. Dans cette édition de la nome, on a donc 61-é la Limite 

supérieure (Grav + 2 E) pour les régions sismiques actives, mais on laisse à l'ingénieur 

la possibilité d'évaluer et d'utiliser l'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 : l'effkt des charges pondéries ou la résistance ultime 

en compression des diagonales, sens toutefois excéder la limite prescrite imposée dans 

la norme 1989, c'est-à-dire : deux fois les charges séismiques pondérées plus les charges 

de gravité (2E + Grav). 

On consuite que pour Ies zones sismiques peu actives, la limite supérieure 

s'applique toujours. Cependant, dans les commentaires de la nome, on recommande 

d'utiliser quand même un effort correspondant à AgFy pour les étages supérieurs des 

bâtiments. 



Les poutres et les poteaux doivent être conçus pour les charges de gravité plus 

les efforts produits par les forces daas Ies diagonales qui ont été iItilwes pour le calcul 

des assemblages. ContraYemeat aux assemblages des diagonales, on doit considérer la 

résistance réduite en compression des diagonales. C; si cela c& une combinaison plus 

critique. Les restrictions quant au rapport de la largeur sur l'épaisseur permettant de 

contrôler le voilement local des diagodes varient aussi seion la zone sismique : 

Tableaa 2.4 Limite sur le ratio largeur / ipaWseur ( C S 4  1994) 

2.5.2 Contreventements concentriques avec ductilité nominale (R=2.O) 

Profil6s 
L 

W (des) 

HSS carré 

Les diagonaies des contreventements en chevron situés dans les zones de vitesse 

égale ou supérieure à 4, doivent respecter les critères d'élancement et le ratio maximum 

de la largeur sur l'épaisseur prescrit pour les contreventements ductiles éîant donné la 

possibilité d'une forte demande en ductilité. 

Pour les bâtiments munis de contreventements à ductilité nominale situés dan'; 

les zones d'accélération ou de vitesse de 2 et plus, on doit dimensiorner les assemblages 

des diagonales pour la &sistance ultime en traction (AgFy) des diagonales à moins de 

prouver que ce ne soit pas nécessaire. 

Z.ttz,<t 

b 170 -<- 
t - f i  

1 z , e t & 2 2  
1 

b 145 -<- 
-fi 

b 420 -<- 
t - $ 5  

b 330 -<- 
fi 



Dans la zone 1, les connections do-t résister au plus grand des efforts 

suivants : l'effet des charges pondçltcs 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 dam la nonne de 1989, on doit consid&cr un facteur barnplincation de 

1.1 pour les diagonales travaillant en taision seulement pour tenir compte des forces 

&impact dam les comections. 

Les poutres et les poteaux et leurs assemblages, doivent résister aux charges de 

gravité plus les efforts produits par les forces dans les diagodes qui ont été utilisées 

pour le calcul des assemblages. Pour les zones sismiques élevées, la force maximale 

susceptible de se développer dans Les co lo~es  est donnée à l'équation 2.16. On 

applique la combinaison RCSC décrite à la section 2.6 de ce chapitre. 

Daus les contreventements en chevron, la force maximale de compression dans 

les poteaux (figure 2.8) survient lorsque la diagonale flambe pour la première fois (Cu) 

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



Diagdes  élancées Chevrons 

Figure 2.8 Foras de compression maximiles dans les poteaux 

2.6 EFFORTS CUMULÉS DANS LES COLONNES 

Pour le calcul des poteaux dans les bâtiments muiti-étagés, Redwood et 

Channagri (1991) ainsi que R e d w d  et Lu (1991) ont constaté qu'il s'avère 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. 

Ils ont démontré qu'on peut réduire les efforts cumulés dans les colonnes en 

considérant la résistance ultime des diagonales pour l'étage étudié, puisque cet effort 

affecte directement le poteau étudié, et la racine cade de La somme des carrés (RCSC) 

des composantes verticaies des efforts agissant dans les diagonales des étages au- 

dessus : 



Dans cette équation, C, correspond a l'effort axial dû aux charges de gravité et 

Cb est la composante verticale des efforts dans les diagonales qui sont induites dans les 

colomes. 

Figure 2.9 IUustration de la combinaison RCSC sur un bâtiment de 4 étages 

D'après les résultats de ces études, l'utilisation de la résistance ultime des 

diagonales jumelée à la combinaison RCSC est appropriée pour les étages du haut mais 

semble trop conservatrice pour les étages du bas. Les auteurs suggèrent donc de 

développer une combinaison qui permettrait une atténuation plus rapide des efforts 

induits dans les colonnes sans toutefois proposer de modèles. 



2.7 VALIDATEON DES LIMITES SUPÉRIEURES PROPOSÉES DANS LA 

NORME CSA/S16.1-89 

Plusieurs recherches ont Cté effectuées pour valider les limites supérieures de la 

norme CSA/S16.1-89 sur les efforts de caIcui dans ks assemblages des diagonales et 

dans les poteaux. Ces recherches ont conduit à L'élimination de ces &tes supérieures 

pour les zones sismi~ues actives dans la norme actueile (CS& 1994). 

Tremblay et Stiemct (l991a, 1991b) ont traité du surplus de résistance a i'effort 

tranchant causé par un sur-dimensionmment 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 nome canadienne (CSA, 1989) et de la nome 

américaine (UBC, 1988). Cette comparaison s'est f ~ t e  au niveau de L'effort tranchant 

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

0 Vm c Vu mais limité à 2E (CSA, 1989) 

0 V, c 1.25Vu pour tenir compte du durcissement de L'acier mais limité à 

Les valeurs de V, représentent l'effort tranchant maximal anticipé lors d'un 

séisme, tel que suggéré par la norme, et Vu correspond à la résistance ultime a l'effort 

tranchant. Un exemple de calcul de Vu est donné à la fi- 2.10. Dans cette figwe, Cr 

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

diagonales. 



Figure 2.10 Exemple de d c d  de V. 

En pratique, la résistance disponible dans les diagonales est supérieure à celle 

requise pour teprendre les charges sismiques @cifiées par le CNBC. Ce surplus 

apparaît surtout lorsque le choix des diagonales est gouverné par les Limites 

d'élancement, critères de flèches, disponibilité de sections limitée ou lorsque les 

diagonales sont Miformisées. 

D'autres fàctew contribuent à sous-estimer la résistance à l'effort tranchant dans 

un bâtiment : 

L'utilisation de K-1.0 pour la longueur effective des diagonales, ce qui est 

conservateur. 

r Une résistance réelle de l'acier souvent supérieure à la valeur nominale spécifiée. 

0 La contribution des autres éléments structurmc à la résistance aux charges latérales. 

Ce surplus de résistance est d'autant plus marqué lorsque la demande à l'effort 

tranchant Vf est faible; c'est-à-dire pour les bâtiments de plus petite dimension et de 

faible hauteur ou encore dans les étages supérieurs des bâtiments élevés (figure 2.1 1). 



Figure 2.11 Résistance i Peffort tranchant dans des contreventements typiques 

(adapté de Trembïay et aL 1991b). 

Dans les étages du haut, l'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 2.1 1 et 2.12. 

F i p n  2.12 Résistance supérieure disponible dans les contreventements (adapté de 

Tremblay et aL 1991 b) 



Les auteurs ont feit des analyses dynamiques non-linéaires sur des bâtiments de 

difErentes hauteurs : 2, 4, 8 et 12 étages situés dans la région de Vancouver. On 

constate que le surplus de résistauce engendre pdois  des efforts plus importants que les 

limites supérieures p e m h s  par les deux nonnes, surtout dans les bâtiments de fkible 

hauteur et dans les étages supérieurs des multi-étagés. Ces Limites imposées sont donc 

inadéquates pour prévenir une rupture W e  lors d'un séisme majeur. 

Redwood et Charma@ (1991) ont e f f i  des analyses dynamiques non- 

linéaires sur des bâtiments de 8 étages situCs 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 : 

Contreventexnents concentriques duailes (R=3) 

0 Contreventements concentriques avec ductilité nominale @=2) 

Ces résultats étaient cornpar& a ceux d'un système sans considération spéciale 

pour obtenir un comportement ductile (R=1.5), même si un tel système 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 nome 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 l'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'eues induisent dans les colonnes excèdent ceux prescrits par la norme S 16.1- 



89. Par contre, dans Ies bâtiments, les colonnes sont demeurées élastiques même si les 

efforts aux niveaux Siipmeurs excédaient parfois les valeurs de calcul, puisque les 

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

Les auteurs ont donc ddmontré que les limites proposées par la nonne S16.1 de : 

2E + Grav et 1.33E + Gmv, ritilisées respectivement pour les contreventements ductiles 

et avec duEtiliti nommale ne sont pas adéquates dans les urnes sismiques à risques. Ils 

proposent, pour Victoria, d'assurer des connections pouvant reprendre la résistance 

ultime des diagonales qui plastifient (Agfy) dans les étages supérieurs du bâtiment 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 selectiomer une résistance le plus près possible des charges 

sismiques anticipées, de fàçon a obtenir une gradation des sections sur toute la hauteur 

du bâtiment. 

Deux études réalisées par Redwood et Lu (1991) et Redwood et Channagin 

(1991) ont aussi permis d'étudier les limites supérieures proposées par la nonne (CSA, 

1989). L'étude porte sur des bâtiments de 8 étages à Victoria et des bâtiments de 8 et 20 

étages situés à Montréal. Les bâtiments sont composés de contreventements à 

confQuration en X sur deux étages et sont conçus selon le CNBC 1990 et la norme CSA 

1989. 

Tel que mentiorné pricédemment, les résultats obtenus pour les bâtiments 

dimensionnés de façon à reprendre la résistance ultime en tension des diagonales qui 

plastifient (AgFy) à Victoria, confirment que les forces latéraies sismiques excèdent les 



charges de caicui, &out dans les étages supérieurs, ce qui contribue à la plastifîcation 

des diagonales. Les efforts induits par ces diagondes surchargent donc les poutres et les 

colonnes. Par con- les efforts obtenus pour les bâtiments situ& à MontrCal 

respectaient la limite supérieure mentiornée dam la nome S16.1-89. 

En conclusion, les limites impodes dans I'idition 1989 de la norme S16.1 sont 

adéquates pour Montréai mais ne d e d e n t  pas être iitilistes pour une région sismique 

active telie que Victoria. 

Khoja (1994) a étudié le comportement de bâtiments munis de 

contrewentements concentriques en X répartis sur deux niveaux. La conception était 

basée sur une e'bauche préliminaue de la norme 1994. Les principales modifications 

suggérées par les auteurs se retrouvent en annexe A. 

Les bâtiments étudiés consistent en des bâtiments de 16 et 24 étages, 

dimensionnés pour les urnes sismiques 2 (M.10 d s ) ,  3 ( ~ ~ 4 . 1 5  d s ) ,  4 ( ~ û . 2 0  mls) 

et 5 ( ~ û . 3  mk) mimis de contreventements ductiles (Ek3.0) ou de contreventements 

avec ductilité nominale (R=2.0). 

Pour les contreventernents ductiles situés dans une zone inférieure à 4, l'ébauche 

de la norme spécifiait que L'on devait choisir le plus petit effort parmi : AgFy, Cu ou 

Gravit6 + 2E, pour le dimensionnement des assemblages et des poteaux. Pour les 

contreventements avec ductilité nominale situés dans une zone inférieure ou égale à 4, 

on devait choisir le plus petit effort entre : AgFy, Cu ou Gravité + 1.33E. La limite de 

Cu, permet de s'assurer que les diagonales peuvent au moins développer leur résistance 

en compression. 



Les risuitats démontrent que les efforts dans les diagonales sont supérieun à la 

limite imposée par l'e'bauche de la nome et que les forces utilisCcs pour dimensionner 

les c o l o ~ e s  sont trop faibles comparées aux forces induites dam les colonnes lors d'un 

séisme. 

D'après les résultats obtenus de cette étude, utiliser des efforts moindres que la 

résistance ultime des d i o g d e s  qui plastifient, tel qrie permis par la nome, pour les 

zones sismiques infkieures a 4 s'avère inadéquat. Les connections devraient être 

dimeasiom&s pour la &sistance ultime des diagonales A@y pour les contreventements 

ductiles, peu importe la u n e  sismique. 

Medhekar et Kenuedy (1998)' ont étudié le comportement de bâtiments d'un 

seul étage conçus avec un coefficient R=l.S, et localws dans une zone sismique active. 

Selon le CNBC, on perd iitiliser un coefficient de modification des forces de 1.5 pour 

des bâtiments de 3 étages et moins ou pour des bâtiments localisés dans des zones 

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

Les résultats de leurs anaiyses démontrent que les efforts dans les diagonales 

peuvent atteindre la résistance ultime des diagonales même si les diagonales sont plus 

résistantes que ce qui est requis pour reprendre les charges sismiques de calcul. Par 

conséquent, ils recommandent des règles de calcul et des restrictions plus sévères 

comme celles pour les contreventements ductiles et à ductilité nominale. 



2.8 BESOIN D'UNE NOUVELLE LIMITE SUPERIEURE 

D'après les conclusions de la section pricédente, les assemblages des diagonales 

ainsi que les poteaux devraient être 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 où Ia plastifkation cesse avec l'augmentation de la 

section des diagonales. La norme CSA 1994 dome probablement lieu à des sections de 

poutres et de poteaux trop sécmitaires dans le cas des diagonaies foaement sur- 

dimensionnées. De plus, ceci contribue à augmenter la rigidité du bâtiment et, par 

conséquent, les efforts induits dans les divers é k e n t s  structuraux. 

Caron (1997) a etudié l'effet du sur-dimensionnement des diagonales sur les 

forces induites dans les connections et les éléments adjacents, en modinant les sections 

de diagonales de façon à ce qu'eues soient plus rigides. 

Les bâtiments étudiés sont de 8 étages. Ils sont situés dans la région de Victoria 

en Colombie-Britannique et conçus selon la norme d'acier CSA 1994 et le CNBC 1995. 

Ils possèdent des contreventements avec configuration en X portant sur deux étages. 

Les analyses ont été effectuées pour quatre j e u  de diagonales conçues pour des charges 

sismiques calculées avec R=3.0, 1.5.0.75 et 0.5. 

Les poutres et les c o l o ~ e s  du système de résistance aux charges latérales 

correspondent aux sections obtenues lors du dimensio~ement initial pour des 

diagonales développant, Cr 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 6Ç. 



Les résultats obtenus démontrent une augmentation de la plastifkation des 

colonnes à mesure que la capacité des diagonales augmente. En rr9lit6, 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 

connections. 

Le niveau de résistance au-delà d u p l  les diagonales cessent de flamber et de 

plastifier, se situe entre 2G et 4G. La limite choisie de 3G correspond à dimemiomer 

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 celies développées dam les 

sections de diagonales typiques. On propose donc d'utiliser ce coefficient (R=l.O) lors 

du dimensio~ement des colonnes pour contrôler la plastification indésirable. 

Medhekar et Kennedy (1998) ont réalise une étude qui porte sur des bâtiments 

d'un seul étage munis de contreventements concentriques en X situés à Vancouver. 

L'influence du sur-dimensionnement des sections de diagonales est examinée en 

comparant la réponse d'un bâtiment typique, dimensionné avec un coefficient R=1.5, 

avec celle d'un bâtirnent sur-dimensionné dont les sections des diagonales sont 4 fois 

plus grosses (R.=0.375). 

Les résultats démontrent que les efforts m a x i m m  atteints dans les diagonales 

sur-dimensionnées sont égaux à 52% de leur limite élastique, ce qui correspond a des 

efforts produits par des charges sismiques obtenues avec un facteur R 

approximativement kgal à 0.7. 



Pour les contreventemats concentriques avec ductilité nominale, dont les 

sections de diagonales font élancées, la norme canadienne sur L'acier recommande 

d'amplifier par 1.1 les efforts dans les assembhges, pour tenir compte d'un phénomène 

d'impact qui d e n t ,  lorsqu'une diagonale flambe et se tend soudainement lors d'un 

séisme. 

On croit maintenant que ce phénomène d'impact est, en réalité, une 

augmentation de la dsistance de l'acier qui provient du taux de défornation élevé qui se 

développe lors de séismes. En effet, l'augmentation des propriétés mécaniques de 

l'acier dont, principalement, fa limite élastique, donne Lieu à des efforts axiaux plus 

élevés dans les diagonales qui se plastifient, induisant ainsi des efforts plus importants 

dans les assemblages et tes colonnes. 

Il existe peu d'information sur le comportement des pièces soumises à des 

soilicitations sismiques dynamiques, pour lesquelles les taux de déformations peuvent 

atteindre jusqu'à 10"/sec. Les études de ce phénomène 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 réalisis par Wakabayashi et al. (1984) ont permis de 

définir l'équation 2.19 qui décrit bien l'augmentation linéaire de la limite élastique de 

l'acier de 10 à 1 5%' avec l'augmentation logarithmique du taux de déformation. 



Dans cette équation Fymq,, correspond à la limite élastique de l'acier sous 
0 

chargement dynamique dont le taux de déformation est e tandis que Fy-pqE est la 
0 

limite élastique observée sous un taux de chargement statique, E. = 50ed / sec 

Selon Wakabayashi et al- (1984), le niveau maximum du taux de déformation 

anticipé dans une strucnac Iors d'un chargement dynemique dépend de la période 

fondamentale de la stnictun et de ia demande en ductilité anticipée. Les bâtiments plus 

ductiles semblent plus & d s .  

Des observations expérimentales réalisées par Suita et al. (1992) ont permis de 

démontrer une augmentation de la limite élastique et par le fait même des contraintes 

sur les éprouvettes d'acier lorsque le taux de déformation passe de IO-* /sec à 1oe2/ sec. 

Les propriétés des structures d'acier sollicitées de fqon dynamique vont varier 

de celles obtenues Iors d'essais statiques par l'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. 

Figure 2.13 Augmentation des efforts de 18% lors du chargement dynamique 

(adapté de Suita et  Al. 1992) 



Des études expérimentales récentes (Tremblay et Filiatradt, 1996), effectuées 

sur des modèles de 2 étages avec diagonales élancées, ont pennis d'obtenir m e  bonne 

corrélation avec les valeurs obtenues de l'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 Fili.hrulî, 1996) 

1 Ampüncaüon 1 Valeur moyenne 1 Vaïeur maximile 

En conception, on devrait appliquer un facteur d'amplincation dynamique à la 

résistance ultime des diagonales. L'équation proposée par Wakabayashi permet 

d'obtenir une amplification d'environ 1.15 pour des taux de déforniatons de L'ordre de 
O 

E = 0.1 / sec, cette amplincation constitue une valeur conservatrice. 



2.10 COMPORTEMENT DES CONTREVENTElMENTS EN CEEVRON 

Khatib (1988) a étudié en profondeur le comportement inelastique sismique des 

contreventements en chevron. Cette étude a permis d'obsewer qu'une redistribution 

considérable des efforts survient suite au flaabement des diagonales et que la rigidité de 

la poutre et L'élancement des diagonales constituent des facteurs importants. 

L'auteur a entre autre, évalue lYe&t d'utiliser des poutres fortes (capable de 

reprendre la force verticale débalaucée maximale en plus des charges de gravité et il y a 

plastincation de la diagonale tendue avant la formation de rotule plastique dans la 

poutre) vs des poutres f~bles. Les poutres fortes permettent d'augmenter la résistance à 

un étage donné suite au flambement des diagonales, tandis qu'avec des poutres faibles, 

la résistance diminue après le premier flambement. Les poutres fortes engendrent des 

forces de compression plus impoitaates dans les colonnes. 

De façon générale, les diagonales tendues des contrewentements en chevron, ne 

sont pas en mesure d'atteindre leur pleine capacité car les poutres sont très flexibles, la 

force dans les diagonales tendues demeure quasi constante. De plus, on observe des 

concentrations de déformations inélastiques à certains niveaux ce qui contribue à la 

formation d'étages souples. 

Remennikov et Walpole (1998) ont étudié les efforts maximaux susceptibles de 

se développer dans les éléments de contreventements à chevron conçus pour une 

ductilité de p=3. Des analyses dynamiques ont été effechiies sur des bâtiments de deux 

étages, localisés dans une zone active comparable a la zone 4 des États-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 ualkées Ion du calcut de Ia poutre 

1) La poutre doit reprendre Ies charges de gravité 

seule sans l'appui offert par les diagonales. 

2) La poutre doit reprendre les charges de gravité 

ainsi que la force de'baancée qui provient de la 

différence entre la diagonale tendue plastifiée et la 

diagonale comprimée. On pose la résistance 

r6duite en compression égaie à 30% de la 

résistance initiale, Nc (0.3&). 
- - -  

3) Même approche que 2) mais on considère que 

tout de suite après le flambement de ia diagonale 

comprimée, la force dans la diagonale tendue est 

égale a Nc. Dans la diagonale comprimée, elle est 

égale à a ; N ,  où a: est un facteur de réduction qui 

tient compte de la diminution de la capacité en 

compression après le flambement des diagonales. 

Ce facteur de réduction a; varie de 0.2 à 1 et est directement proportionnel à 

l'élancement de la diagonale et dépend de la catégorie de contreventements utilisée, tel 

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

résistance en compression pour ces sections 10- I'élancement est inférieur à 30, 

étant donne que les boucles d'hystérésis sont généralement stables. 



Tableau 2.7 Facteur de réduction pour la résistance après-flambement (NB, 1997) 

I Élancement (2.) I 

Dans les approches 1) et 3), on s'attend à des déformations inélastiques dans la 

poutre, puisqu'elle n'est pas dimensionnée pour la force débdancée maximale possible. 

On s'attend donc à ce que les forces de traction dans les diagonales n'atteignent pas 

AgFy et que la dissipation d'énergie s'effhtue par rotation plastique de la poutre et 

flambement inilastique des diagonales. 

1 .O 
r 

42.15 1 & '-' 
r 

7.7 / 

D'après les résultats obtenus, l'endommagement structurai des bâtiments 

dhnensiomes selon l'approche 1) est le plus grand. Les approches 2) et 3) pour 

lesquelles on considère une force d é b a i d e  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 fkibles. 

0SÂ,130 

30 ILS 120 

Diagonales de catégorie 1 et 2 
l 

30 ILS 120 

Diagonales de catégorie 3 i 

Les conclusions sont que l'approche 1) génère un système incapable de résister 

à une sollicitation sismique importante, I'approche 2) est un peu trop conservatrice et, 

finalement, que I'approche 3) requiert un système en mesure de développer une grande 

ductilité. 



Une série Gaiinlyses supplémentaires a aussi été effectuée pour différents 

niveaux de rigiditb et de résistance des poutres. Dans ces analyses, a+, ,représente le 

ratio de la force maximale obtenue dans les diagonales divis& par la capacité en tension 
- - 

des diagonales (AgFy). 

On constate qye pour des valeurs de a+. -2 035, les déplacements hter-étages 

imposés de 25% @ E S  4203, 1992) sont respeds. Par contrep on recommande 

d'utiliser un c d c i e n t  a,, 2 0.8, pour limiter le niveau de ductilité du système à 

b=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 : 

Poutre faible Poutre forte 

Figure 2.14 Comparaison entre une poutre faible et une poutre forte 



2.11 COMPARAISONS AVEC LES NORMES DE DIFF'ÉRENTS PAYS 

De façon générale, la $ilosophie adoptée par les différents codes à travers le 

monde est semblable : l'énergie doit être dissipée par les diagonales alors que les autres 

éléments doivent demeurer essentiellement Clastiques. Règle gênérale, on y utilise 

I'approche de calcul par capacité afin d'évaluer les eaorts de calcul dans les éléments 

devant demeurer élastiques. Cette section compare certaines dispositions ayant trait à la 

conception des contreventements concentriques pour différents pays. 

2.11.1 Limites éiastiques de t'acier des diagonales 

Canada : 

Dans la norme S 16.1 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. 

La norme AISC (1997), utilise un coefficient Ry, qui tient compte de la 

différence entre la valeur réelie et nominale de la limite élastique de l'acier. Ce 

coefficient correspond à 1.5 lorsque l'acier utilisé est de type ASTWA36 (Fy=250 MPa) 

et à 1.1 lorsque la nuance est de ASTM-AS2, nuance 50 (F,= 350 MPa). 



En Nowelle-Ztlande, 1s résistance nominale de l'acier est amplinée par le 

facteur +,, (Feeney et Clifton, 1995) qui varie de 1.1 à 1.3 : 

Dans l'équation 2.21, le fiacteur de ~ur-résistance +,, permet de prédire les 

forces maximales qui seront trensmises aux autres éléments suites aux déformations 

inélastiques, en temt compte des grosseurs rieiies des sections de diagonales. Il 

dépend des facteurs & et 4m qui varient selon le type d'acier ainsi que le niveau de 

ductilité anticipé dans le système : 

4, : Résistance de l'acier (Fy) toujours supérieure à ceile spécifiée par le 

manufacturier 

: Phénomène d'écrouissage de l'acier à des niveaux de deformation 

élevés qui augmentent la résistance 

Tel que montré dans les tableaux 2.8 à 2.9, &,m varie entre 1.1 et 1.3. Dans ces 

tableaux, Les différentes catégories dépendent de la ductilité permise (tableau 2.1 1). 

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

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

Catégorie 1 Catigorie 2 Catégorie SA 

FY (MW 250 300 250 300 430 250 300 430 

Durcissement : 1.10 1.15 1.00 1.00 1.00 1-00 1.00 1-00 

Matéxiaux : 4, 1.20 1-20 1.20 1.20 1.20 1.20 1.20 1.20 



Tableau 2.9 Facteurs de sur-résistance pour les contrtventtmtnts en chevron 

(adapté de Feeney et Cüfton, 1995) 

Catégorie 1 I 3@0 

Catégorie 2 

300 350 

Catégorie 3R 

I 3 W  3YI 450 

1 Durcissement : 4, 1 1.15 1 1-05 1.10 1 1.00 1.00 1.10 

La norme (ECCS, 1991) considère une Limite élastique de l'acier supérieure à la 

valeur nominale prescrite par les manufâctuners. L'équation 2.22 décrit cette 

augmentation de la résistance, dans laquelle Fy,, correspond à la limite élastique 

probable, qui esi fixée ou dkfhie par le concepteur. 

Matériaux : $m 1.20 1.20 1.30 1.20 1.30 1.30 



2.11.2 Catégories de contreventements et nstricîions imposées au niveau de la 

configuration et de la hauteur maximale 

Canada : 

Au Canada, il n'existe pas de limite relative à la hauteur des bâtiments 

contreventés par des treillis concentriques, mais on doit toutefois éviter les changements 

brusques de section qui causent des concentr;itiom de déformations et la formation 

d'étages souples. 

Les bâtiments de plus de 3 étages situés dans des zones d'accélération ou de 

vitesse supérieures à 2 doivent être conçus avec un coefficient de modification des 

charges latérales d'au moins 2.0. Dans le cas des bâtiments de plus de 60m de hauteur 

situés dans une zone sismique active (Z,, 1 4), et dont le coefncient R=2.0; le 

cisaillement à la base doit être majoré de 50%. 

Aux Étatsunis (AISC, 1997)' on dispose de deux catégories de contreventement 

concentrique : le SCBF (special CBF, R=6) et le type OCBF (orduiary CBF, R4). 

La hauteur maximale (UBC, 1997) pour les bâtiments situes dans les zones 

sismiques très actives (zones 3 et 4 ), sont prisentés au tableau 2.10. On impose ces 

limitations à cause des fablesses dans le Mmportement inélastique des diagonales 

(dégradation de la résistance en compression, pincement des boucles d'hystérésis, etc.) 

qui Limitent la capacité de dissiper l'énergie sismique. II est permis de dépasser ces 

limitations de hauteur iorsqu'on combine les treillis à des cadres rigides. 



Tablesu 2.10 Limita de hauteur pour zones sismiques actives 

1 Type de treillis 1 auteur limite 1 Nombre d'étage limite 1 
1 OCBF 49 m 1 12 étages 1 

Pour les contreventements OCBF, lors~u~on utilise les combinaisons qui se 

basent sur Les forces sismiques amplifiées d'un nicteur de sur-résistance R. qui est égal 

à 2 pour les contreventements, la nonne permet d'ignorer les restrictions spéciales 

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

diagonales.. .) pour Les bâtiments de 2 étages et moins. 

SCBF 

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

correspondent ara efforts obtenus d'un système élastique : p =l. Il existe quatre 

catégories de contreventanents concentriques basies sur la demande en ductilité : 

Tableau 2.11 Catégories de contreventements Feeney et Clifton, 1995) 

73 m 18 étages 

Types 

. 
Catégorie 3 1 = 1.25 

Ductilité (p) 

Catégorie 2 1.25 < p 1 3  

Calcul par capacité 

Requis ? 

Catégorie 4 

~ Oui 

p = l  

Ductile Iimitée 

Élastique I Non 

Oui 

Élastique nominale Oui 



On amplifie les charges sismiques de calcul par un coefncient Cr qui est fonction 

ki 
de la ductilité anticipée dans le système, de I'élancement des diagonales (-) et du 

r 

nombre d'étages. Les valeu~s de Cs sont domees aux tableaux 2.12 et 2-13. Ce 

coefficient augmente avec l'élancement des diagonales et le nombre d'étages. On 

attribue un même coe5cient pour les contreventements concentriques en X et en 

chevron. 

Tableau 2.12 Coe5cient Cs (adapté de NZS 1997) 

1 120 

1.6 

1.75 

1.9 

2.1 

1.45 

1.55 

1.7 

1.8 

1 O 1 

1.15 

1.15 

1.2 

1 .O 

1.1 

. 
Élancement des diagondes 

CatéPorie 1 

1 étage 

2-3 étages 

4-5 étages 

6-8 ktages 

Catéeorie 2 

1 étage 

2-4 étages 

5-8 étages 

9-12 étages 

CatéPorie 3 

I étage 

2-8 étages 

9-16 étages 
- - .  - -  

17-24 étages 

Catégorie 4 

1-16 étages 

17-32 étages 

1 30 

1-0 

1.1 

1 2  

1.3 

1 .O 

1-1 

1.15 

< 80 

1.3 

1-45 

1.55 

1 -7 

1.2 

1.3 

1 -4 

1.25 

1 .O 

1 .O 

1.5 

1.05 

1.1 

1 .OS 

1.1 

1 .O 

1 .O 

1.1 

1.15 

1 -0 

1 .O5 



Tableau 2.13 Coefficient Cs pour LWancement A20 (adapti de NZS 1997) 

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

la ductilité pernllse, sur l'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 l'élancement des diagonales est supérieur à 80 ne sont pas permis pour 

les bâtiments de plus de deux étages. Lorsque l'élancement est supérieur à 120, ils ne 

peuvent être utilisés. 

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

Catégorie 1 1 Catborie 2 

Types de Élancement des 

contreventements diagonales 

Citeone 3 

Étages / Valeur Cs Étages / Valeur Cs 

1 Catégorie 3 

Catégorie 4 

Etages / Valeur Cr Étages / Valeur Cs 

1 1 catégorie i 

1 Catégorie 3 



On peut ajouter 1 étage (4.5 m) aux spécifications du tableau 2.14 si le poids du 

toit et des murs du dernier étage est inférieur à 150 kg/m2. Il est possible de dépasser les 

hauteurs imposées à condition de combiner les contreventements à un autre système. 

Europe : 

Dans l'édition 1994 de la norme européenne (ECCS, 1994),  utilisation des 

contreventements concentriques dans les zones sismiques a très haut rique est critiquée, 

à moins qu'ils soient utilisés avec des cadres rigides ou autres systèmes de dissipation 

d'énergie. 

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

au charges R au Canada, est fonction du ratio -. Le terme, au représente le facteur par 
a1 

lequel on doit multiplier les charges sismiques prescrites pour provoquer l'effondrement 

de la structure. Le terme ai est similaire sauf qu'il permet d'obtenir les charges 

latérales causant la première plastincation dans le système. 

Le tableau 2.15 d o ~ e  la valeur de q pour les deux configurations de 

au contreventements. On remarque que pour un même rapport -, le facteur q est deux 
QI 

fois moindre pour les chevrons. Évidemment, les termes a,, et ai ne peuvent ê&e 

calculés qu'me fois la structure dimensionnée. Pour amorcer le calcul, on suggère 

d'utiliser 4. 
a1 



Tableau 2.15 Coefficient q @CCS 1991) 

Depuis 1981, il existe deux niveaux de conception pour les structures. Le 

premier assure un comportement élastique sous de faibles séismes et le deuxième un 

comportement inélastique sous des séismes importants. Pour le deuxième niveau, on 

peut réduire les charges sismiques en multipliant les charges élastiques par un facteur Ds 

qui varie de 0.25 à 0.5 selon le système srnictural. 

Configuration X 

Chevrons 

Au Japon, les contreventements concentriques (chevrons) et les cadres rigides 

sont très utilisés, le plus souvent les deux systèmes sont combinés. Par contre les 

contreventements travaillant en tension seulement ne sont pas permis sauf pou. les 

bâtiments d'un seul étage (tableau 2.17). 

4% - 
al 

2% - 
al 

Le facteur de ductilité, Ds dépend de la proportion de l'effort tranchant, Bu, à 

chaque étage repris par les contreventements ainsi que de l'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 l'élancement maximal permis des diagonales (tableau 

2.18). Le type de cadre rigide (FA ou FD) est basé sur le rapport Pt)-  permis pour les 

parois des sections des poutres et poteaux, un cadre de type FA étant fait de sections très 

compactes. 



Tableau 2.16 Niveau de ductilitk D, 

I Type de contreventements 

rigide $,=O I& 

On remarque que des valeurs plus f ~ b l e s  du facteur Ds sont attribuées aux 

diagonales compactes (contreventements de type BA tableau 2.23) et lorsque la 

proportion de l'effort tranchant repris par les diagonales diminue (Pu). Le tableau 2.17 

présente les bâtiments pour lesquels le 2' niveau de conception peut être évité. On doit 

toutefois amplifier les forces de calcul et appiiquer des détails spiciaux de conception. 

Tableau 2.17 Dimensionnement des bâtiments en acier selon Building Standard 

Law of Japan 1981. 

Description I Restrictions 

1 étage (A < 200 m2) 1 Aucune restriction spéciale 

h 4 3 m  1 amplifier effort tranchant à la base par 1.5 

1,2 ou 3 étages (A c 500 rn2) 

I sinon : vérifier ache < 0.5%h 

la niveau de conception 

8 étages 

h c 3 1 m  

On peut éviter le 2' niveau de conception si pu c 0.4 

Amplifier effort tranchant par 1.5 ou (1 + 0 -7 pu) 
Sinon on doit appliquer le 2' niveau de conception 



Au lapon, on doit obiigatoirement procéder à une analyse dynamique non- 

linéaire pour les bâtiments de plus de 60m de hauteur (conception selon le niveau). 

De plus, ces bâtiments doivent être approuvés par le '%@I rise building structure review 

cornmitee of the building centre of Japan." 

2.11.3 Contreventements en chevron 

Certains codes déconseillent i'utilisation de contreventement à chevron 

(SEAOC, 1996 et UBC, 1997) puisque leur comportement inélastique peut s'avérer 

indésirable. Selon la norme AISC, 1997, les chevrons sont acceptés comme système de 

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

La poutre qui est interceptée par les diagonales doit être continue. 

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

Les poutres doivent être 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$Pn), où P. est la résistance nominale en 

compression et + est égal à 0.85 (figure 2.15). Ceci permet d'éviter la formation 

d'une rotule plastique au niveau de la poutre. 

Dans la nome, on explique que la valeur de 0.3+Pn correspond à un estuné plus 

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



Figure 2.15 Efforts s'exerqant sur unt poutre d'un contreventement en chevron 

(AISC 1997) 

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

respecter les restrictions suivantes : 

La résistauce requise des diagonales doit être majorée de 50 %, ce qui revient à 

augmenter les charges de calcul pour ce genre de contreventement. 

La poutre qui est interceptée par les diagonales doit être continue. 

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

Nouvelle-Zélande : 

Selon Feeney et Clifton, 1995, la force debaiancée verticale maximale provient 

de la différence entre la résistance en compression initide et Ia résistance en 

compression post-flambement. Ainsi, on considère un effort égal à Nc dans la diagonale 

tendue puisqu'on fait l'hypothèse 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) 



Selon la norme (NB, 1997) la poutre des contreventements en chevron doit être 

continue de même catégorie que les sections de diagonales- La poutre doit pouvoir 

reprendre les charges de gravité ai plus des charges sismiques sans le support offert par 

les diagonales (cette clause ne s'applique pas au toit a aux bâtiments d'un seul étage). 

Japon et Eurom : 

Il n'existe pas de disposition spéciale pour les contreventements en chevron. 

2.11.4 Limites d'élancement des diagoiules travaillant en compression 

On limite l'élancement des diagonales afin d'assurer une certaine dissipation 

d'énergie et de limiter les déformations de la structure. 

Aux États-unis, (AISC, 1997) la Iimite d'élancement adoptée pour les 

contreventements OCBF est basée sur le travail de Guannat (1980) qui démontre que les 

diagonales sont très efficaces lorsque l'élancement ne dépasse pas 100 et qu'elles 

possèdent une résistance en compression au moins égale à 50% de la capacité en 

traction. 



La limite d'élancement est plus élevée pour les contreventements ductiles 

(SCBF), afin de permettre l'utilisation de diagonales plus élancées possédant une 

longévité supéneiire : 

Tel qye décrit en 2.112, en Nouvelle Zélande, les charges sismiques sont 

fonction de l'élancemmt des diagonales (coefficient Cs tableau 2.12). Les 

contreventements à diagonales élancks, doivent posséder un élancement supérieur à 

l'équation 2.25, sinon leur capacité en compression est non négligeable. 

On n'utilise pas de diagonales élancées travaillant en tension seulement. 

Lorsque le ratio d'élancement se situe entre 60 et 80, les diagonales possèdent une 

bonne résistance en compression, on Limite donc l'élancement des diagonales à : 



Au Japon, les limitations au niveau de l'élancement sont sembIables à celles de 

la Nouvelle-Zélandee. Le tableau 2.18 présente les trois types de contreventements 

utilisés au Japon : 

Tableau 2.18 Coefficients d'élancement des diagonales 

La limite d'élancement pour un contreventement concentrique ductile au Canada 

correspond à celie du système le moins ductile (BC) au Japon. Ce qui revient à dire que 

la iimite d'élancement d'un contreventement ductile de type BA' au Japon (Rz-4.0) est 3 

fois plus sévère que celle du Canada (R=3.0). 

Type de contrtventements Coefficient d'élancement 

Les valeurs Limites d'un système concentrique ductile @ y 3 5 0  MPa) pour 

différents pays sont résumées au tableau 2.19 : 

BA 

BB 

BC 

kZ 495 --- 
-fi 

495 kL 890 
f i s T S F  
890 U 1980 

@ T S ~  



Tableau 2.19 Comparaison d a  limites d'élancement pour CBF ductiies 

I pays 

I Canada 

II États-Unis (OCBF) 

Limite 1 Élancement (A) 

2.1 1.5 Voilement local des diagonales 

États-unis : 

Le tableau 2.20, 

largeur/épaisseur, pour les 

présente les restrictions imposées au niveau du ratio 

contreventements ductiles de type OCBF et SCBF. 

Tableau 2.20 Restrictions du ratio Iargeurlépaisseur pour OCBF et SCBF 

1 Type de profilé 1 Ratio Iargeur/épaisseur 

1 HSS cané 1 b 291 --- 
t - f i  



Le tableau 2.21 présente les ratios largeurfépaisseur à respecter pour les 

contreventements selon la nonne 1989. 

Tableau 2.21 Restrictions au niveau du ratio Iargcur / épaisseur 

Catégorie 2 

Europe : 

1 (ailes) 

Le tableau 2.27 présente les restrictions imposées en Europe (ECCS, 199 1) pour 

le voilement local des sections de diagonale. Dans ce tableau, E est donné par : 

A~ 

Tableau 2.22 Ratio largeur / épaisseur 

b 136 -<- t-m 

Acier 1 Profilé en 1 (aües) 1 (âme) 1 HSS 

b 136 -<- 
4% 

Fy=275 MPa 

Fy=355 MPa 

18.4 

16.2 

30.36 

26.73 

30.36 

26.73 



Ja~on : 

Au Japon, il n'existe de restriction imposée le ratio des 

c~ntreventements~ mais il est de pratique courante d'utiliser les limites imposées pour 

les cadres rigides de type FA : 

Tableau 2.23 Limita des ratios largeurf6paWseur pour cadre rigide de type FA 

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

pour le voilement local (ratio Wt) des sections de diagonaies classe 1 (acier 350 Mpa). 

Profilé 

W (âme) 

HSS carrés 

33 

27 

(âme) 

43 

37 

Acier 

Fy235 MPa 

Fy=325 MPa 

( HSS carré 

HSS ronds 

50 

36 

H-shaped (des) 

9.5 

8 

Tableau 2.24 Ratios (Nt),, pour divers pays 

Canada États-unis Nouvell-Zélande 

CSA, 1994 AISC, 1997 NZS, 1989 

Europe Japon 



2.11.6 Répartition de Peffort tranchant 

Canada e t  gtats-unis : 

Aux Étatsunis (UBC, 1997), le critère pour la distribution de l'effort tranchant 

entre les diagonales tendues et comprimées est le même qu'au Canada (CSA, 1994). 

En Nouvelle-Zélande @ES ; 1997 et Feeney a Clifton, 1995). la restriction est 

plus sévère car la différence entre les efforîs repris par les diagonales tendues et 

comprimées ne doit pas excéder 2Ph. De plus, pour les contreventements à 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 RCsistance en compression réduite des diagonales 

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 l'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. 



2.11.8 Assemblages des diagonaies 

Canada : 

Tel que décrit à 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 wnccptcm peut démontrer qu'un effort plus hi1e 

est adéquat. Une Limite supérieure correspondant à des forces sismiques calculées avec 

R=1.5 est proposée pour les zones sismiques plus fhibles. On doit aussi appliquer un 

facteur d'impact de 1.1 dans le cas des diagonales travaillant en tension seulement. 

Pour la catégorie SCBF, on adopte la même approche que h nome S16.1-94 : 

on ne spécifie plus de limites supérieures et on laisse le concepteur estimer les efforts 

maximums susceptibles de se divelopper dsns la structure, on doit choisir le plus petit 

effort parmi : 

1) RY (AgFy) 

2) La force maximale obtenue d'analyse qui peut être transmise aux diagonales. 

Pour les contreventements concentriques orninaires (OCBF), on utilise le même 

effort que celui pour la catégorie SCBF saufqu'une limite supérieure (gravité + 2 E) est 

imposée : 

1.2D + 0.5L + 0.2s + aoQe (2.28) 



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 à La base de calcul 

amplifiées d'un facteur de sur-résistance (Qo=2). 

Nouvelle-Zélande : 

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

élancées doivent être en mesure de développer la sur-résistance en tension des 

diagonales, NE:,, qui correspond à la résistance uitime en tension des diagonales qui 

plastifient (AgFy), majorée par le facteur de sur-résistance, +,,. Cet effort ne doit 

toutefois pas excéder NbnwEnux. qui correspond à la force dans la diagonale tendue 

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

Pour les contreventements en chevron, on suppose que la force maximale en 

traction et compression dam les diagonales ne dépassera pas la résistance nominale en 

compression des diagonales, Nc. 

Dans le cas des contreventements travaillant en tension et en compression la 

résistance maximale en compression des diagonales n'est pas affectée par l'écrouissage, 

on considère seulement, +om, qui tient compte de la variation des matériaux. 



Selon la norme européenne (ECCS, 1991), la résistance ultime des connections, 

N, doit être supérieure à la force de pladfication en tension des diagonales ou bien aux 

forces provenant du calcul de l'effort tranchant maximal anticipé, Nfo- : 

Dans ces équations, y, est 6xC à 1.2 a y, est décrit à la section 2.1 1 -1. Par cette 

équation, on s'assure que la plastincation en tension des diagomies survient avant que 

les connections atteignent leur résistance ultime. 

Le terme ,, dans I'équation correspond a la force maximale anticipée 

dans la diagonale. Le Weur a correspond au plus petit des ratios entre la résistance 

disponible dans une diagonale à un certain niveau Nd) sur la force présente dans cette 

diagonale N,(.) panni tous les 6tages. 

La norme (ECCS, 1994) reconnaît que dans ces configurations de treillis, 

l'augmentation rapide des efforts peut causer une force d'impact et peut provoquer une 

rupture fiagile des connections. Par contre, il n'existe pas de disposition particulikre 

dans la norme pour tenir compte de ce phénomène lors de la conception des 

connections. 

Japon : 

Au Japon, on exige que la résistance ultime des connections excède 1.2AgFy 

des diagonales. 



2.11.9 Efforts de d c a l  pour la poutres et Ies colonna 

Les colonnes du système de &sistance aux charges latédes doivent respecter les 

critères ci-dessous (AISC, 1997) sans appliquer la combinaison RCSC : 

1) La résistance en compression des colonna est prescrite par la combinaison de 

chargement Suivante : 1.2D + O.% + 0.2s + RoQe oii Ro-2 

2) La résistance en traction des colonnes est prescrite par la combinaison de 

chargement suivante : 0.9D - QoQe où n0=2 

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

valeurs suivantes : 

L'effort maximum transféré aux colonnes en considérant UR, fois la résistance 

nominale provenant de la poutre ou de la diagonale. 

La limite imposée par la résistance de la fondation au soulèvement. 

Les poutres et les colonnes doivent être en mesure de transférer les efforts 

axiaux correspondant à la risistance des diagonales en tenant compte du facteur de sur- 

résistance (40ms). Pour les muiti-ktagés, on inclut le facteur de sur-résistance seulement 

à l'étage étudié et on considère la force nominale pour les étages au-dessus. La limite 

supérieure demeure toujours les efforts obtenus d'une analyse élastique (p = 1.0) en plus 

des charges de gravité : Nbn, ~ m p <  



Ii n'existe pas encore de fhcteur de riducfion pour les charges d e s  

développées dans les colonnes, telle que la combinaison RCSC, proposée par Redwood 

et ce phénomène engendre des effozts beaucoup trop conservateurs dans le cas de 

bâtiments très élevés. On recommande donc de fâire une analyse plus poussée (analyse 

inélastique) de manière à obtenir des valeurs plus réalistes pour les efforts axiaux. 

Pour les contreventements en chevron, la force en compression dans les 

colonnes correspond aux charges & gravité, plus la composaute des charges de gravité 

transmiserit par les diagonales, a la composante provenant des diagonales comprimées. 

Cette dernière composante coirespond a la résistance ai compression non-réduite ou 

bien à la résistance en compression réduite (facteur a;). Dans l'éventualité où les 

diagonales flamberont ou non, deux hypothèses sont possibles : 

Hypothèse que les diagonales flambent : N k  = ai~r- à l'étage étudié et à 

la résistance nominale pour les étages au-dessus a, t#& 

Hypothèse que les diagonales ne flambe pas : N7me=û.9@,N, à l'étage 

étudié et à la résistance nomiaale pour les étages au-dessus 4Nc 

En Europe, selon la nome (ECCS, 1991) les poutres et les colonnes doivent 

posséder une résistance, N, qui doit être supérieure à I'effort maximum anticipé par 

l'équation 2.34. 



CHAPlTRE3 

CONCEPTION ET M O D ~ A T I O N  DES BÂTIMENTS MULTI-ÉTAGÉS 

Ce chapitn traite de la conception des bâtiments a fournit des informations sur 

le choix des sections, sur les charges de calcul utiüsCes ainsi que sur la sélection des 

séismes et de leur nommiidon- Finalement, les hypothèses retenues lors de la 

modélisation des bâtiments muiti-étagés dans les analyses dynamiques non-linkires 

sont présentées. 

3.1 DIMENSIONNEMENT DES BÂTIMENTS 

Les analyses portent sur des bâtiments céguiiers, de forme rectangulaire, 

dimensionnés pour deux zones sismiques : Vancouver (Z. = Z.) et Montréal (Z, > &). 

Ils sont tous conçus selon le code national du bâtiment du Canada, édition 1995, et selon 

la norme d'acier CANXSA S 16-1-94. 

Deux dimensions de bâtiment sont considérées (figure 3.1) : 23.3m x 3 8 . h  et 

3 8Sm x 3 8.SmY respectivement pour les bâtiments de petite et de grande dimensions en 

plan. Ces deux dimensions en plan correspondent à des aires de planchers d'environ 

900 m2 et 1500 m2. 

Les contreventements étudiés sont situés sur la face externe du bâtiment et sont 

conçus pour reprendre les charges sismiques dans la direction Est-Ouest. Dans ce 

projet, on a effectué le dimensionnement des contreventements à l'étude ainsi que de 

tous les poteaux de la structure. 
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Figure 3.1 Vue en plan des bâtiments étudiés 

3.11 Charges de gravit6 

Les charges de gravité considér6es dans les analyses sont décrites au tableau 3.1. 

La charge de neige est calculée à raide des équations 3.1 et 3.2, dont les coefficients S, 

et Sr correspondent aux données statistiques fournies par le code national du bâtiment 

sur bs précipitations annuelles. On fait l'hypothèse que : Cb = 0.8 (80% de la neige au 

sol), Cw = 1 .O (bâtiment à l'abri du vent), Cs = 1.0 @ente d e )  et Ca = 1.0 @as 

d'accumulation), 

Pour la région de Vancouver, la charge de neige conespond à 1.48 kPa (Sr1.6 

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

kPa). 



Tableau 3.1 Charges de calcui considérées 
. 

Charges 1 Vancouver Montréal 

1 Charge morte au toit 1 1 2  kPa 1 1.2 kPa 

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

l'aire tributaire est supérieure B 20 m2. Dans I'iquation 3.3, B représente l'aire 

tributaire en mètres carrés : 

Poids de la neige au toit 

Poids des planchers 

Charge vive d'occupation 

Poids des murs extérieurs 

3.1.2 Charges sismiques 

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

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

bureaux et le coefficient d'importance, 1, est posé égal à 1.0. Le coefficient de fondation 

est aussi posé égal à F=1.0 car on fait L'hypothèse que les structures reposent sur le roc. 

Les paramètres attribuables aux dinérents sites sont : 

1-48 kPa 

3.7 kPa 

2.4 kPa 

1 2  kPa 

Tableau 3.2 Paramètres attribuables aux différents sites étudiés 

2-32 kPa 

3-7 kPa 

2.4 kPa 

1.2 lcPa 

Région 

Vancouver 



Le tableau 3.3 présente les @odes 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 bâtiments serait supérieure à la valeur suggérée par le 

CNBC et on a retenu 80% du coefficient S pour les calculs des charges sismiques 

lorsque cette hypothèse s'appliquait 

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

Les tableaux 3.4 et 3.5 donnent un exemple de calcul de la suface et du poids 

sismique pour un bâtiment de 2 étages, situé a Vancouver. L'effort tranchant total à la 

base est distribué verticalement selon l'équation 3.4. Dans Les analyses, Le poids 

sismique typique est donné au tableau ci-dessous et on considère 25% de la charge de 

neige. Pour un bâtiment dimensionné avec un coefncient de modification des charges 

latérales équivalent à R=2.O, cet effort tranchant correspond à : 

Bâtiments 

2 étages 

4 étages 

6 étages 

8 étages 

12 ktages 

Pour te& compte de l'excentricité accidentelle lors de la conception, on a fait 

l'hypothèse que chaque contreventement reprend 60% de l'effort tranchant calcule. 

Pour l'exemple, soit : 804 kN. 

Montréal (80% S) 
I 

3 -36 

L -75 

1 -40 

1.21 

0-99 

Tcodt Vancouver (8OY.S) 

0.25 sec 2.4 

0.49 sec 1 1.71 

0.73 sec 

0.98 sec 

1.47 secs 

1.40 

1.21 

0.99 



Tableau 3.4 Exemple de c a ï d  de la surface 

Description 

Aire tributaire (toit et plancher) : 

Aire tributaire (murs au toit) : 

Aire tributaire(murs à I'çtage) : 

Tableau 3.5 Exemple de calcul du poids sismique 

I Description 

1 WD Plancher : 

1 Wo Murs (étage) : 

1 W Total (étage) : 

W Total (bâtiment) : 

3.1.3 Calcul des effets f-A 

Le facteur de stabilité, 8 , caiculé selon l'équation 2.1 1, est plus important 

Montréal que pour Vancouver, puisque les charges sismiques sont plus faibles à 

Montréal et que les structures y sont plus flexibles. Pour la région de Montréal, Le 

coefficient 0 excède parfois la limite proposée par le code de 0.1 au-delà de laquelle les 

effets P-A doivent être 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 



bâtiments des deux sites. Ils ont par contre été pris en compte lors des analyses. 

D'après la configuration du contreventement utilise pour C a  exemple, Ax est igal a 28.5 

mm et h, vaut 3800 mm (section 4.33)- Les tableaux 3.6 et 3.7 présentent un exemple 

de calcul des effets P-A pour un bâtiment flexible de 8 étages situé à Vancouver et à 

Montréal (diagodes ilancées, R=2.0) : 

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

1 Toit 1 845 1 845 1 225 1 0.03 

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

CWi Fr 

110 

Étages 8, 

O .O6 

Wi 

Toit 940 940 



3.1.4 Dimensionnement des contreventements 

On fait l'hypothèse que les charges sismiques contrôlent et on ne tient pas 

compte des charges de vent pour le choix des diagonaleo. 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 système de résistance aux charges 

latérales sont présentées aux éqyations 3 -5 a 3 -6. 

Dans ces deux combinaisons, E, représente les forces latirales dues aux charges 

sismiques (Vf). Pour les poutres et poteaux des contreventements, E représente les 

efforts correspondant à la &sistance des diagonales. 

Les poteaux des contreventements, ont du être assujettis à la combinaison de 

chargement la plus critique soit : 1.0 D + 0.5 L + 1 .O E. Pour ces membrures, E 

correspond à la composante verticale des efforts dans les diagonales (Cu ou AgFy), sans 

toutefois atténuer ces efforts à l'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 flèches n'ont pas contrôler le dimensionnement des bâtiments. Les 

déformations dans les contreventements respectaient le limite de 2% de la hauteur de 

l'étage, ceci permet d'éviter des effets du deuxième ordre trop importants. 



3.1.5 Dimensionnement des poteaux de gravité 

Les poteaux qui ne font pas partie du système de résistance aux charges latérales, 

doivent être en mesure de reprendre les charges de gravité pondérées (1 .ZD+l SL). Les 

bâtiments possèdent six types de poteaux différents selon l'aire tributaire qu'ils 

supportent. Pour ces poteaux, on a choisi des sections \KlkrF et W qui ont été 

sélectiomées selon le critère de poids minimum. 

Tous les poteaux sont continus sur deux étages et teprennent uniquement la 

charge axiale et les limites d'élancement des parois minces doivent être respectées. Les 

poteaux sélectionnés pour tous les bâtiments sont prtsentés en annexe B. 

3.2 S É L E ~ O N  DES SÉISMES 

3.2.1 Choix des séismes 

Les tableaux 3.8 et 3.9 présentent respectivement pour Vancouver et Montréal 

les accélérogrammes sélectiomés, leurs composantes, les valeurs d'accélération et de 

vitesse maximale ainsi que le facteur d'amplification utilisé pour la caiibration des 

séismes. 

Pour chacune des zones sismiques considérées, un ensemble de 10 

accélérograrnmes a été sélectionné. Pour Vancouver, neuf accélérogrammes ont été 

choisis parmi des séismes historiques survenus sur la cote ouest de l'Amérique du nord. 

Le dixième accélérognunme provient d'un séisme artificiel de magnitude 7.2, situé à 

une distance de 70 km de l'hypocentre (Atkinson and Beresnev, 1998). Ce scénario 

domine le risque sismique pour la région de Vancouver. 



Pour Montréal, L'ensemble comprend 6 accélérogrammes historiques ainsi que 4 

séismes générés aaificieilement Deux des accélCmgtammes historiques provenant de 

l'ouest des États-unis (El Centm et Whittier) ont été sélectiomés puisque leur 

accélération et leur vitesse maximales comspondaient aux valeurs anticipées pour la 

région de Montréal (PHA = 0.18g, P W  = 0.097 m/s). Les autres accélérogrammes 

historiques proviennent de séismes récents survenus dans 1-est de L'Amérique du nord. 

Les quatre séismes artinciels ont étt conçus à partir d'un séisme modéré (Mud.5  et 

R=30 km) et d'un séisme plus important assez éloigné ( M i ~ 7 . 0  et R=lSO km). Ces 

deux scénarios dominent le risque sismique pour la rigion de Montréai (Atkinson and 

Beresnev, 1998). 

Tableau 3.8 Acc~irogrammes sélectionnés pour Vancouver 



Tableau 39 AccélCrogrnmmes sélectionnés pour Montréal 

3.2.2 Normalisation des accéI6rogrammes 

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

sélectionnés de façon à 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 ahn d'utiliser des séismes 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. 



Tableau 3.10 Acc6lCration et vitesse horizontales maximales selon ie site 

1 Montréal 1 0.18 g 1 0.097 m l s  1 

Pour Vancouver, Ies accélérogrammes ont 6îé normaIkés selon la vitesse 

maximale. Pour Montréal, les séismes provenant d'événements historiques dans l'est 

du Canada ainsi que les séismes artificiels de fiiible magnitude (MW 5.5) ont la majorité 

de leur énergie concentrée dans les zones de hautes f&uences. Ils ont donc été 

normalisés par rapport à l'accélération maximale observée au site, soit PHA=O.lllg. 

Tous les autres dismes utilisés pour Montréal ont été normalises selon la vitesse 

maximale. 

L'annexe C, contient les vingt accélérogramrnes 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 accéléro@ammes à chacun des deux sites. Ces spectres 

d'accélération en fonction des périodes, sont comparés au spectre spécifié par le code 

national du bâtiment du Canada 1995, pour chacun des deux sites étudiés. Ces derniers 

correspondent au produit de : v x Sa. 

Les spectres moyens pour Vancouver coïncident bien avec ceux spécifiés par le 

code. On constate que le spectre de 1995 semble très conservateur pour les bâtiments 

situés à Montréal et possédant une période fondamentale supérieure à 0.5 sec. 



Figure 3.2 Spectre moyen pour Vancouver 

Mopécart type 

Périodes (sec) 

Figure 3.3 Spectre moyen pour Montréal 



Le comportement séismique des bâtiments est obtenu au moyen d'analyses 

dynamiques non-linéaires r é a i k k s  a l'aide de deux versions du logiciel : DRAIN-2Dx 

(Allahabadi et Powell, 1988) pour les système travaillant en tension seulement et 

bilinéaire, ainsi que la version DRAIN 2D (Powell et Kaaaan, 1973 avec l'élément de 

Jaïn et Goel, 1978) pour les contreventements avec diagonales travaillant en tension- 

compression. La réponse dynamique est obtenue grâce à une intigration pas-à-pas dans 

le temps, qui suppose m e  accélération constante entre chacun des pas de temps, fixés à 

0.001 sec. 

Comme les bâtiments sont symétriques, seule la moitié du bâtiment a été 

considérée dans la direction E-O avec la moitii du poids sismique, W, en négligeant les 

effets de l'excentricité. Le modèle comprend donc un contreventement plus la moitié 

des poteaux de gravité. Le modèle dyt ique  utilisé est en deux dimensions, il est 

illustré à la figure 3.4 pour un bâtiment de 4 étages munis de contreventements en X. 

POUTRES RIGIDES 
m \  

HAUTEUR DE CHAQUE ~ A G E  = 3 800 mm 

Figure 3.4 Modèle analytique typique pour un bâtiment de 4 étages avec 

contreventements en X à diagonales élancées 



Dans le modèle, on fat l'hypothèse p les masses sont concentrées aux nœuds, 

et que les planchers sont rigides, donc toute la masse horizontale est associée 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 bâtiment. 

Un amortissement & Rayleigh de 5% est fki pour les deux premiers modes de 

vibration. L'analyse modale permet d'obtenir les @odes fondamentales de chacun des 

bâtiments et d'établir, a, qui correspond au facteur d'amortissement proportionnel à la 

masse dans l'amortissement de Rayleigh et, f3, qui comspond au facteur 

d'amortissement proportionnel à La npidité du système. 

3.3.1 Colonnes 

Les colonnes sont modélisées comme des éléments poteau-poutre (élément de 

type 1). On doit considérer l'interaction flexioncisaillement lors de la plastincation 

puisque cet élément possède une rigidite axiale et flexionnelle. La plastincation 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 S). 

Tel que montré à la figure 3.4, les poteaux sont rotulés aux joints de 

chevauchement localisés à chaque deux étages. Les équations d'interaction utilisées 

pour les efforts en traction et en compression sont données au tableau 3.1 1 : 



Tableau 3.11 Équations d'interaction considérées pour les efforts dans la colonnes 

Interaction Compression 1 

Dans ces équations, Ty et C, correspondent respectivement à la capacité axiale 

de la section : AgFy. Le terme My représente la capacité flexionnelle qui correspond à 

ZFy pour une section de classe 1 ou 2 et a SFy pour une section de classe 3. Les forces 

en tension et en compression qui se développent dans les colomes correspondent à T et 

C. 

Force axiale 

t Cy 

4 

- C M  +- = 1.0 
C Y  M Y  

A 

Classe 1 et 2 (Flexion selon x) 

Classe 1 et 2 (Flexion selon y) 

Classe 3 (Flexion selon x ou y) 

Moment de 
flexion 

Interaction traction 

T M -+O.85-= I.0 
=Y M Y  

T M 
-+O-6-= 1-0 
T Y  M Y  

T M  
-t-= 1.0 
T, M Y  

Force axiale 

t Cy 

Section de classe 1 et 2 Section de classe 3 

Figure 3.5 Diagrammes d'interaction pour diffërentes section (selon x) 



Les contreventements concentriques en X sont modélisés à l'aide d'un élément 

de barre (type 2) qui se plastifie en tension et qui se plastifie (figure 3.6) ou flambe de 

façon élastique en compression (figure 3.7). Cette deuxième boucie d'hystérésis a été 

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

Tension 

- 
Compression 

Figure 3.6 Diagonales tension et compression 

Tension 

< 
O 

Compression 

Figure 3.7 Diagonales élancées 

Pour modéliser les diagonales des contreventements en chevron, on utilise une 

version antérieure de DkUN-2D qui comprend un élément développé par Jain et Goel, 

1978. Cet élément (type 9) comprend une boucle d'hystérésis multi-linéaire (figure 

3 4, qui reproduit bien la dégradation de la capacité en compression avec le nombre de 

cycles ainsi que l'allongement résiduel dans les sections de diagonale. 

Tel que montré à la figure 3.8, la force de traction daos la membrure augmente 

jusqu'à atteindre la capacité en tension (Ty = AgFy). Eiie subit alors une déformation 

inélastique sous une charge constante jusqu'à ce que le chargement soit inversé. 



En compression, la force axiale dans le 1' cycle augmente jusqu'à atteindre la 

charge de flambement (C, =CM =s). Cette capacité diminue ensuite jusqdà C; qui 
# 

correspond à C; provenant de la norme S16.1 ou 0.3CU tel que définit dans le chapitre 6.  

Dans les cycles suivants, la résistance en compression est limitée à c;. 

compression 1 

Figure 3.8 Boucle d'hystérésis pour un contreventement en chevron 



COMPORTEMENT DES CONTREVENTEMENTS CONCENTRIQUES EN X 

AVEC DIAGONALES ÉLANCÉES TRAVAILLANT EN TENSION 

SEULEMENT 

Dans ce chapitre, on examine le comportement sismique des bâtiments dont le 

système de résistance aux charges latéraies est composé de contreventements avec 

diagonales élancks. Les principaux défkuts que l'on attribue à ce système sont la faible 

capacité de dissiper L'énergie et la rigiditk ndle qui survient après la plastincation des 

diagonales. Les conséquences probables sont une ductilité et des déplacements inter- 

étages plus importants. Afin de quantifier l'importance de ces phénomènes, on compare 

Ie comportement des contreventements travaillant en tension seulement à celui de 

contreventements travaillant en tension-compression. 

Des systèmes à un seul degré de L i é  sont d'abord étudiés à la section 4.2. Par 

la suite, des bâtiments mdti-étagés sont traites à la section 4.3 du chapitre. 

4.1 COMPORTEMENT ANTICIPÉ 

La résistance en compression des diagonales diminue Lorsque l'élancement 

augmente. On fait donc l'hypothèse, dans les contreventements à diagonales élancées, 

que toutes les charges latérales a un étage donné doivent être reprises par les diagonales 

tendues et on néglige la contribution des diagonales comprimées. Des diagonales dans 

les deux directions sont donc requises. 



La figure 4.1 illustre le comportement sismique d'un contreventement ou l'effort 

tranchant à un étage donné est repris entièrement par une paire de diagonales élancées 

opposées. Lorsque le bâtiment se déplace dans une direction d m t  un séisme, la 

diagonale comprimie (B) flambe tandis que la diagonale tendue (A) s'étire au-delà du 

domaine élastique (figure 4.la). Lorsque le mouvement est invers& la diagonale (A) se 

relâche, puis flambe avant qw l'autre diagonale (B) ne se tende puisqu'elie est plus 

longue qu'au départ à cause de l'allongement permanent qu'eue a subi. Le cadre 

n'ofne alors aucune rigidité puisque les deux diagonales ont flambé (figure 4. lb). 

Par la suite, loque le chargement est inversé a nouveau, la diagonale (B) se 

tend soudainement pour reprendre a redonner à la structure rigidité et résistance (figure 

4. lc). L'allongement permanent des diagonales devient de plus en plus impomt avec 

le nombre de cycles, ce qui cause une dégradation importante des boucles d'hystérésis 

et de la rigidité du système (figure 42a). 

Figure 4.1 Comportement des diagonales élancées 

On modélise le comportement des diagonales élancées, communément appelées 

TOCBF, en assumant une plastification en tension, ainsi qu'un flambement élastique 

des diagonales sous une charge de compression nulle (Cr = O). Le second modèle 

(figure 4.2b) est un système élasto-plastique dans lequel les diagonales peuvent 

développer la même résistance en tension et en compression (AgFy). Ce modèle 

représente un système idéal au niveau de la dissipation d'énergie et sert de comparaison 



pour les systèmes travaillant en tension seulement. Puisque l'énergie hystérétique 

dissipée par des diagonales é h c é e s  est plus faible pour un même déplacement, on 

prévoit une ductiiité plus élevée et des déplacements inter-étages plus importants pour 

les contrevenkents en tension seulement. Les analyses f~tes aux sections 4.2 et 4.3 

permettront de quantifier ce phénomène. 

Figure 4.2 ModCüsatlon des boucles d'hystéréris pour les syst&mes a) travaillant 

en tension seulement et b) Closto-plastique 

4.2 SYSTÈMES À 1 DDL 

4.2.1 Modèles et anaiyses 

Le comportement des bâtiments est obtenu au moyen d'analyses dynamiques 

non-linéaires effectuées à L'aide des Logiciels TO-CBF et BI-LIN. Ces logiciels ont été 

conçus par M. Robert Tremblay Ph.D. hg., de l'École Polytechnique de Montréal. Le 

logiciel TO-CBF, permet d'analyser des systèmes à un seul degré de iiberté 

représentatifs d'un contreventement concentrique travaillant en tension seulement 

(figure 4.2a). Le logiciel BI-LIN permet d'anaiyser des systèmes bilinéaires (figure 

4.2b). 

Ces Logiciels utiiisés permettent d'effectuer plusieurs analyses automatiquement 

pour plusieurs périodes différentes, plusieurs séismes et divers niveaux de résistance. 

C'est pour cette raison que l'on a choisi de retenir un plus grand nombre de séismes afin 

d'obtenir des résultats robustes. Ce système à un seul degré de liberté represente bien le 



comportement des bâtiments d'un seul étage et peut aussi donner une bonne 

approximation pour des bâtiments de plusieurs étages. Dans ces analyses, le pas de 

temps est fixé a 0.001 sec, les e f f i  P-A sont pris en compte et on considère 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 bâtiments, L'influence de plusieurs paramètres fût 

examinée : 

La période varie de 0.2 a 3 s, par incréments de 0.1 sec. 

Quatre niveaux de résistance latérale ont été considérés afin de simuler le 

comportement de différents systèmes 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 système parfatement élastique. 

Trois groupes de 15 accelérogrammes qui sont décrits à la section 4.2.2 : (HAV, 

IAV et LAW. 

Le comportement des bâtiments dimensionnés pour les dinérentes charges 

séismiques a été analys6 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 ductilité maximale est égaie au rapport de la 

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

Un niveau de ductiliti supérieur ou égal à 1.0 indique que les diagonales ont 

plastiné et que les connections et les poutres subissent des efforts équivalents à un effort 

égal à AgFy dans les diagonales. Par contre, si la ductilité est inférieure à 1, cela 

correspond a un effort de traction maximum dans les diagonales égal à p x AgFy. 



4.2.2 Sélection des séismes de calcul 

Les structures ont été adysées pour trois groupes de 15 séismes, provenant 

d'une banque d'accélérogrammes développés par Naumoski et a% (1988). Ces données 

provie~ent d'enregistrements au roc ou sur des sols durs. 

Ces groupes de séismes s'identifient par HAV, IAV et LAV et sont 

représenta= des trois zones sismiques spécifiées par le CNBC : Za > &, Za = Zv et 2, 

c &. Le tableeu 4.1 décrit ces trois groupes de séismes qui correspondent 

respectivement à un ratio de l'accélération @HA) sur la vitesse horizontale machaie 

(PHV), élevé, moyen et fàible. 

P m  
Tableau 4.1 Ratios - 

P W  
pour les trois groupes de séismes 

SCWmes 
I 

HAV 

Les tableaux 4.2 à 4.4 prisentent une description des séismes utilisés, ainsi que 

les valeurs des accélérations et vitesses horizontales maximales pour les trois groupes 

de séismes : HAV, IAV et W. 

Ratios PHA/PHV 

1 0.8 

LAV 2 1.2 



Tableau 4.2 Accé1iro~mmes sélectionnés pour le groupe de séismes HAV (ratio 

P m  
d'accélération sur Ir vitesse horizontale maximale aevé : - 21.2) 

Station 

Temblor No. 2 

1 1966, Parkfield, Ca. Chofame Shandon No. 5 

11 1957, San Francisco, Ca. Golden Gate Park 

# 1957, San Francisco, Ca. State Building 
San Francisco 
CaroU College 11 1935, Helena Montana NOOE 

11 1970, LyttleCreek, Ca. 

Seism. Station, Oroville 

11 197 1, San Fernando Ca. P a c o h  Dam 

11 1971, San Fernando, Ca. M e  Hughes, Station 4 

Site 1, Iverson, Canada Long. 

11 197 1, Central Honshu Yoneyama Bridge, Japan 

1972, Near E. Coast 

1966, Honshu 
Japan 

Hoshina-A, Japan 

NOOE 

NOOE 

11 1979, Monte Negro Albatros Hotel, Yugoslavia NOOE 

1981, Banja Luka Seism. Station, Banja Luka, 
Yueosiavia 



Tableau 4 3  Accélémgrarnmas sélecîioliné~ pour IAV (ratio d'accéIération sur la 

P M  
vitesse horizontale masimale moyen : 0.8 5 - 

P W  a2) 

- 
Comp. Événement PHA - 
SOOE 

Taft Lincoln School Tunnel 1 1952, Kern Comty, Ca. 
- - 

Taft Linwh School Tunnel 11 1952, K m  County9 Ca. 

1968, Borrego Mtn., Ca. S m  Onoh SCEy 
Power Plant 

S a  Onoh SCEy 
Power Plant Il 1968, Borrego Mtn., Ca. 

1 197 1, San Fernando, Ca. 3838 Lankershim Blvd., 
LA. 

Hollywood storage, PB., 
LA. 

3407 6& Street, L.A. 

1 197 1, San F e ~ ~ s n d ~ ,  Ca. 

197 1, San Fernando, Ca. 

11 197 1, San Fernando, Ca. Grifnth Park Observatory, 

LA. 

soow 

N37E 

NOOE 

11 1 97 1, San Fernando, Ca. 234 Figueroa St, L.A. 

1 1 9 7 4 , N e a r E . ~ o 2  
Honshu 

-- # 1971, Near E. Coast 
Honshu 

Kushiro Central. Wharf 
- 

NOOE 11 1979, Monte Negro El Suchil Guerrero Amy, 
Yugoslavia 

La Villita Guerrero Amy 1985, Mexico 

1985, Mexico 

SOOE 

La Villita Guerrero Amy 



Tableau 4.4 Acc6lémgrammes sClectionnLs pour U V  (ratio d'accClération sur la 

P m  < 0.8) vitesse horizontaie maximale friiible : - 

- 
Comp. - 
N5lW 

Station I Événement 

1 1933, Long Beach Valley Subway Terminal LA. 

1 1933, Long Beach Valley 

SOOW 

2500 Widshire Blvd., LA. 

1 1971, San Fernando Ca 3550 Wdshire Blvd., LA. 

11 197 1, San Fernando Ca 222 Figueroa St. LA. 
- ... - - 

11 197 1, San Fernando Ca 
-- 

3470 Wiishire Blvd, LA. 

11 197 1, San Fernando Ca 4680 Wdshire Blvd, L A  

11 1971, San Fernando Ca 445 Figueroa St., LA. 

11 197 1. San Fernando Ca Hollywood Storage LA. soow 
11 1968, near E. Coast Honshu Muroran Harbow, Iapan NOOE 

- - 1 1973, near E. Coast Honshu NOOE Kushiro Centrai Wharf, 
Japan 

Zihuatenejo, Guerrero 1985, Mexico SOOE 

II 1985, Mexico Teacalco, Guerrero Amy NOOE 

Mesa Vibradora, C.U., 
Mexico City 

1985, Mexico 



Pour comparer le comportement des systèmes TOCBF et bilinéaires, on présente 

la moyenne plus l'écart type des niveaux de ductilité poin chque période fondamentale 

et pour chacun des groupes de 15 séismes. Puisque Ay est identique pour les deux 

systèmes, la comparaison des niveaux de ductilité peut être étendue aux déformatiioos. 

La figure 43 présente les lidtaîs pour les quatre niveaux de résistance : 

O 1 2 3 O 1 2 3 0 1 2 3 
Pédodes (sec) Périodes (sec) Périodes (sec) 

Figure 4.3 a) Niveau de ductiiité m h u m  pour un bâtiment dimensionné avec 
0.4Ve 

- x r 

O 1 2 3 O 1 2 3 O 1 2 3 
Périodes (sec) Pbriodes (sec) Périodes (sec) 

Figure 4 3  b) Niveau de ductiiité maximum pour un bâtiment dimensionni avec 
0.3Ve. 
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Figure 4.3 c) N i u  de ductilit6 maximum pour un bâtiment dimensionné avec 
0.2Ve 

6o k ---- TOBF ---- TOBF E: - 61-LINEAIRE 

1: SEISMES LAV 

-- . -- 

O 1 2 3 O 1 2 3 O 1 2 3 
Périodes (sec) Périodes (sec) Périodes (sec) 

Figure 4.3 d) Niveau de ducat6 maximum pour un bâtiment dimensionné avec 
0.15Ve 

Dans l'ensemble, le niveau de ductilité augmente lorsque la période 

fondamentale des bâtiments diminue. Cette augmentation est d'autant plus marquée 

pour les séismes dont l'énergie est concentrée dans Les basses friquences. Ces séismes 

à basses fiéquences possèdent, en général, un PHA inférieur et un PHV supérieur aux 

valeurs que l'on retrouve pour le groupe de séismes HAV. 



Si on se base sur l'hypothèse que l'accélération absolue (Sa) est reliée au 

déplacement relatif maximal (Sd) par la relation suivante : 

On obtient que l'accélération maximale du groupe de séismes HAV est 

supérieure a celle du groupe U V ,  ce qui implique des dépiacements élastiques (Sd) 

supérieurs pour le groupe HAV. Ainn pour une même déformation inélastique, la 

ductilité sera moins importante pour les séismes HAV, tel qu'on l'observe dans la figure 

4.3. 

Le ratio de la ductilité maximale des systèmes à diagonales élancées par rapport 

aux systèmes bilinéaites est présenté ara figures 4.4 à 4.6, pour chacun des trois 

groupes de séismes. De façon générale, la ductilité maximale des systèmes TOCBF est 

supérieure à celle des systèmes biünéaires. On observe également que ce niveau de 

ductilité est légèrement supérieur pour les bâtiments rigides et qu'il ne semble pas 

affecté par la résistance du système. 

Étant donné que le niveau de ductilité est peu affecté par la résistance attribuée à 

la structure, on peut donc se fier aux valeurs moyennes (figure 4.7) de toutes Les 

résistances pour représenter l'augmentation du niveau de ductilité pour un groupe de 

séismes donné. 



SÉISMES HAV 

Moyenne / \ 

2 
P6nodes (sec) 

Figure 4.4 Ratio des niveaux de ductilite pour tous les bâtiments (séismes HAV) 

1 
Périodes (sec) 

Figure 4.5 Ratio des niveaux de ducolité pour tous les bâtiments (séismes IAV) 



1 2 
Périodes (sec) 

Figure 4.6 Ratio des niveaux de ductüité pour tous les bâtiments (séismes LAV) 

MOYENNE DE TOUS 
LES FACTEURS R 

1 2 
P6riodes (sec) 

Figure 4.7 Niveaux de ductilité moyens pour tous les bâtiments. 



4.2.4 Conclusions 

On constate que le ratio des niveaux de ducfilit6 et, par le fait même, des 

déplacements des systèmes TOCBF sur ceux des systèmes bilinéaires, sont toujours 

supérieurs à 1. Ce ratio ne dépend pas de la résistance du système. 

Les résultats de la figure 4.7, donnent les valeurs moyennes du ratio de la 

ductilitk anticipée dans les systèmes TOCBF sur celui des systèmes biiinéaires. Ces 

valeurs sont semblables pour les trois groupes de Séismes, sauf pour les séismes HAV, 

et pour les bâtiments à faibles périodes. 

D'après cette figure, il est possible d'etablir des valeurs moyennes et 

maximales. Ces valeurs indiquent que la ductilité des diagonales travaillant en tension 

seulement est 1.5 à 2 fois supérieure à celie obtenue d'un système bilinéaire équivalent, 

quel que soit le niveau de résistance du système. Pour les bâtiments dont les périodes se 

situent entre 0.5 sec et 3 sec, on peut appliquer l'interpolation Linéaire tel qu'indiqué 

dans le tableau 4.5 : 

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

1 Périodes 1 1 moyen 1 maximal 

T -= O S  sec 
1 1 

0.5 sec c T c 3 sec I 0.2(T-3) +1.5 

2 
I 

0.2(T-3) + 1 -25 

T = 3 sec 

1.5 

I 

1.5 I 1 .X 



4.3.1 Description et conception 

La deuxième partie des d y s e s  porte sur des bâtiments multi-étag& 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 ternoon seulement, on a 

retenu seulement les bâtiments localisés à Vancouver en Colombie-Britannique 

(&=&=4) ainsi que quatre des dùr séismes représentafi de la côte ouest du Canada. 

Le CNBC classifie les contreventements avec diagonales travaillant en tension 

seulement comme un système avec ductilité nominale et leur attribue un coefficient de 

modification des charges sismiques, R, égal à 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 l'influence de Ia 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 

=f évaluant l'aire nécessaire ( A g  = -) pour résister à la traction imposée, à chacun des 
@FY 

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

Tout comme pour les systèmes à un seul degré de liberté, le comportement des 

bâtiments multi-étagés munis de diagonales élancées travaillant en tension seulement 

est comparé à celui d'un système bilinéaire. Dans ces systèmes bilinéaires, on ne 

considère que la moitié de l'aire requise pour les sections de diagonales des TOCBF, de 

façon à développer la même rigidité et la même résistance au niveau considéré. 



Comparativement aux systèmes à un seul degré de Iiberté, L'ajout d'une rigidité 

additionnelle n'est pas nécessaire, puisque tous les déments entourant le système de 

résistance aux charges latédes, ont été inclus dans le modèle. 

Le tableau 4.6 présente les pCnodes fondamentales ainsi que la valeur du 

cisaillement à la base pour tous les bâtiments étudiis. La force concentrée que l'on 

applique au dernier étage, afin de prendre en compte la contri'bution des modes 

supérieurs, est nulie pour les bâtiments de 2 et 4 étages et correspond respectivement à 

5.2% et 6.9% du cisaillement à la base pour les bâtiments de 6 a 8 Ctages. Dans ce 

tableau, l'aire de plancher (900 m2 et 1500 m2 ) est utilisée pour distinguer Les bâtiments 

de dimensions différentes. 

Tableau 4.6 Période fondamentale (s) I effort tranchant a la base (kN) pour h 

bâtiments étudiés avec contrtventements travaiUant en tension seulement. 

1 Nombre d'étages 1 Vancouver I 
Dimension 

2 - (900 mL) 

4 - (900 mL) 

R = 2.0 

0.63 / 506 

1.04 / 852 

R = 3.0 

0.76 / 337 

1.24 / 568 

R = 4.0 
J 

0.88 / 253 

1.42 / 426 



4.3.2 Sélection des s6ismes 

Les bâtiments ont ité sollicités par quatre des dix historiques de déplacements 

décrits dans le tableau 4.7, fi d'obtenir un échantiiionnage représentatif quoique 

restreint. Dew de ces accélémgrammes (Imperid Vaiiey, 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 systèmes a un seul degré de 

liberté. 

Tableau 4.7 Description des séismes sélectionnés Ion des analyses dynamiques 

Les accélérations spectrales pour les quatre séismes normalisés (moyenne pius 

I 

un écart type) ainsi que le spectre recommandé par le CNBC 1995 pour la région de 

Vancouver sont illustrés a la figure 4.8. 

Év- 

1940ImperialValley,Ca 

197 1 San Fernando, CA 

1971 San F d ,  Ca 

Figure 4.8 Accélérations spectrales des séismes normalisés 

Station PHACg) 

0.348 

0211 

0-101 

0.205 , 

Conp. PHV(mk) 
I 

0.334 

021 1 

0.193 

0275 , 

ElCeatn,*Ca 

HoUywood Siorage, LA. 

2500 Wilshire Bhd, LA. 

SOOE 

N90E 

N61W 

1 9 7 3 E a s t c o a s t o f H o o s h u , K i u h i r o ~ ~ J p ~ ,  NûûE , 



4.3.3 Résultats 

Les résultats sont exprimés en fonction du niveau de ductilité dans les 

diagonales où G, comspond à I'dongement des diagonales lorsque la limite élastique 

est atteinte : 

Ce niveau de ductilite, permet igalement d'évaluer les déplacements ùiter-étages 

du bâtiment. En en&, à partir de la géométrie du contreventement et de la limite 

élastique de l'acier, on peut évaluer la déformation (équation 4.4) ainsi que 

l'allongement mairimal élastique des diagonales (équation 4.5) et finalement, le 

deplacement inter-étage, A (équation 4.6). Pour un contreventement concentrique en X, 

une ductilité unitaire correspond à des déplacements in te rages  de 0.375% de la 

hauteur de I'étage, tel qu'illustré à la figure 4.9. 

S A=- donc : A=-- "Y -0-375,~ 
 COS^ COS B 

A - 

Figure 4.9 Contreventement typique étudié 



Les résultats présentes correspondent à la moyenne plus un écart type de la 

ductilité maxknale développ6e dans les diagonales sous les quatre séismes de calcul. La 

figure 4.10 présente les résultats pour tous les bâtiments selon les différentes hauteurs, 

les différents facteurs de modification des charges, les deux dimensions en plan et 

finalement, pour les deux modèles hysterétiques. 

-O-- TOBF - URGE - BILINÉAIRE - LARGE 

-a-- T O B F - P m  - BILINÉAIRE - ~m 

O 3 6 9 12 1 5 0  3 6 9 12 1 5 0  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 bâtiments multi-étagés 



Tout d'abord, on observe que la dimension en plan du bâtiment a peu 

d'influence sur les résultats. Pour les systèmes à un seul degré de Liberté (TOCBF), on 

observe un niveau de dud i t é  plus important pour les bâtiments dke11sio~és avec des 

charges sismiques moins importantes- 

Dans l'ensemble, les bâtiments multi-étagés développent une ductilité non- 

uniforme su. Ia hauîeur et la concentration maximale est localisée au dernier étage. 

Cette concentration aux étages supéfieurs provient de I'innuence des modes supérieurs 

de vibration (Annexe E). On observe des déplacements inter-étages excessifi de l'ordre 

de 3.5% à 5% au niveau des étages supérieurs pour les bâtiments dimensionnés avec un 

coefficient de réduction des charges de 3.0 et 4.0, ainsi que pour les bâtiments de 4 

étages dont R=2.0. Dans certains cas, il y a eu pladkation au niveau des colonnes et 

la formation d'étages souples. 

Pour l'ensemble des résultats, la ductilité est plus importante pour les systèmes 

TOCBF que pour les systèmes biiinéaites 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 systèmes bilinéaires. 

i 

4.3.4 Conclusions pour les bâtiments multi4tagés 

Les résultats obtenus confirment que les TOCBF ne seraient pas appropriés pour 

les bâtiments de plus de 4 étages même lorsqu'ils sont dimensionnés avec un coefficient 

de réduction des charges de 2.0. 

Les colonnes réparties sur deux niveaux, ne s'avèrent pas assez fortes et assez 

rigides pour redistribuer verticalement la demande inélastique. Les systèmes TOCBF 

possèdent donc une faible capacité de distribuer l'énergie sismique daos les bâtiments 

de plus de 2 étages et devraient être utilisés conjointement avec d'autres systèmes de 

résistance aux charges latérales afin d'obtenir une meilleure performance. 



LNFLUENCE DU SURDIMENSIONNEMENT DES DIAGONALES DANS LES 

CONTREVENTEMENTS TRAVAILLANT EN TENSION-SE~MENT 

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 élancées, tout en tenant compte de I'innuence du swdimensiomement des 

sections de diagonales. 

L'étude porte sur des bâtiments multi-étagés dont les contreventements sont faits 

de diagonales élancées. Dans les aaalyses, on considère quatre niveaux de charges 

séismiques afin d'évaluer l'infïuence du surdimensio~ement des diagonales. On 

examine d'abord le comportement de bâtiments dimensionnés selon le CNBC avec un 

coefficient de R=2.0. Puis on étudie des bâtiments dimemionnés avec R=1 .S, R=1.0 et 

R=0.5, ce qui correspond respectivement à des sections de diagonales 1.33, 2 et 4 fois 

plus grosses que ceiles requises par le code. 

L'influence de quatre paramètres fut examinée lors de la conception, soit : 

Deux dimensions en plan (petit 38Sm x 23 3m et large 38Sm x 3 8.5m) 

Quatre niveaux de charges séismiques (R=2.0, R=1.5, R=l .O et R=0.5) 

Quatre hauteurs (2,4,6 et 8 étages) 

Deux sites : Vancouver et Montréal 



Pour les batiments localisés à Vancouver on a considéré plus de paramètres : 

deux dimensions en plan, quatre hauteurs de bâtiments (2, 4, 6 et 8 étages) et quatre 

niveaux de charges sismiques (R=2.0, R=1.5, R=1 .O et R4.5). Ces quatre niveaux de 

charges sismiques correspondent respectivement à des sections de diagonales de 

grosseurs : l.OAg, 1.33Ag, 2.OAg et finalement 4.OAg. L'effet du site n'a été pris en 

compte que pour certains bâtiments. 

Pour les bâtiments localisés a Montréal, se& les bâtiments de petites 

dimensions et ayant 2, 4 et 8 étages ont été étudiés. Les bâtiments larges, et ceux 

localisés à Montréal, ont été dimensionnés avec un coefficient de réduction des charges 

équivalent à R=2.0 et à R=0.5. 

Pour tous les bâtiments, dont la période fondamentale calculée excède celle 

obtenue de l'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 à l'aide de l'équation proposée par le code. 

Tableau 5.1 Périodes fondamentales proposées par t'équation du CNBC 

1 Étages 1 Période T (sec) 1 

0.744 sec 

2 

4 

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- 

0.248 sec 

0.496 sec 



Le tableau 5.2 présente la période fondamentale calculée ainsi que l'effort 

tranchant à la base, V, des bâtiments étudiés- Pour les bâtiments de faible hauteur, Ia 

contribution des modes supérieurs est négligeable, la force concentrée au sommet (FJ 

est nulle. Par contre, pour les bâtiments de 6 et de 8 étages, cette valeur correspond 

respectivement à 5.2% et 6.9% de la valew de I'effort tranchant à la base 0. 

Tableau 5.2 Périodes fondamentaies (s) / effort tranchant a 14 base 0 pour les 

bâtiments étudiés avec contreventements travaillant en tension seulement. 

- - 

Vancouver 
1 

Montréal 

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 paramètres obtenus des analyses sur les bâtiments : la ductilité maximale 

dans les diagonales et les forces axiales maximales dans les colonnes. 



Comme on le montre à la figure 5.1, les efforts dans les assemblages des 

diagonales et dans les poutres peuvent être associés à la ductilité dans les diagonales : p. 

Celle-ci est égale au rapport des déformations inélastiques maximales, &- sur la 

déformation &. Une ductilité égale ou supérieure à 1.0 indique que les diagonales ont 

plastifié et que les connections a les poutres subissent des efforts équivalents à la force 

de plastification des diagonales, AgFy. Par contre, si la demande en ductilité est 

inférieure à 1, l'effort daas les diagodes correspond à une fbction de la résistance 

ultime des diagonales en tension : p (AgFy). 

Pour les poteaux, on a retenu l'effoa maximum de compression enregistré a 

chaque niveau, (Cg. auquel on a soustrait l'effort dû aux charges de gravité, (Cw)i- 

L'effort net ainsi obtenu correspondà la contribution des diagonales seulement 
n 

(T, sin O,). Cet effort net a ensuite été normalisé par rapport à l'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 même temps lors d'un séisme. 

Ductilité : 

Diagonales : Ti = si ~ 1 1  

= (CrAgFy), si Cr 1 

Assemblages des diagonales :Ti 

Efiorts normalisés dans les colonnes : 

Figure 5.1 Interprétation des résultats 



5.3.1 Influence de Ia dimension en plan du bâtiment 

Les figures 5.2 et 5.3 comparent la ductilité développée dans les deux 

dimeosions 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 tris similaires pour les deux 

dimensions en plan, quelle que soit la hauteur et le niveau de s~~dimensionnement des 

diagonales idilisées. On observe égaiement des résultats comparables pour les efforis 

normalisés daas les poteaux. On peut donc dire qpe l'effet de la taille du bâtiment est 

négligeable. Par conséque~& seulement les batiments de petite dimension seront 

analysés dans les sections suivantes étant dom6 que ce paramètre a peu d'influence. 

Figure 5 3  Ductilité dam les diagondes (bâtiment 4 itages Vancouver) 

O 0.2 0.4 a6 0.8 1 O 1 2 3 4 
hctilid (p) 

Figure 5*3 Ductiiité dans les diagonales (bâtiment 8 étages Vancouver) 



5.3.2 Influence du surdimensionnement des diagonales et de la hauteur des 

bâtiments 

Les résultats pour les bâtiments de toutes les hauteurs (2, 4, 6 et 8 étages) et 

localisés à Vancouver sont présentés dans les figures 5.4 à 5.1 1. Les graphiques de 

gauche d o ~ e n t  la ductilité maximale dans les diagonales à chacun des étages, pour les 

quatre niveaux de surdimensio~mement des diagonales. Les graphiques de droite 

donnent l'effort axial normalisé dans les poteaux, décrits précédemment. 

Dans les figures SA et 5.5, la ductilité dans les diagonales des bâtiments de deux 

étages est supérieure à 1.0 lorsqu'on utilise des sections typiques et deux fois plus 

grosses : 1.OAg et 2.0Ag. Par contre pour les sections quatre fois plus grosses (4.0Ag) 

elles atteignent une ductilité maximale de 0.63. 

De même, on constate que les efforts normalisés (valeur maximale de 6 1%) dans 

les poteaux des bâtiments de 2 étages, sont inferîeurs à l'unité seulement Lorsqu'on 

utilise des sections de diagonales 4 fois plus grosses que celles spécifiées par le code. 

Les efforts perçus à chacun des étages sont similaires, puisque dans les bâtiments peu 

élevé, le premier mode de vibration gouverne et la probabilité que les diagonales 

plastinent simultanément lors d'un séisme augmente lorsqu'il y a moins de diagonales. 

L 1 

Figure 5.4 Ductilité diagonales Figure 5.5 Efforts nonnaüsés dans les poteaux 



Les figures 5.6 à 5.9 présentent les résultats pour les bâtiments de 4 et de 6 

étages. La ductiliti est supérieure à 1.0 pour toutes les grosseurs de diagonales utilisées 

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

bâtiments de 4 et 6 b g e s  respectivement. On constate une concentration des 

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

supérieurs du bâtiment, Les efforts normalisés dans les poteaux atteignent des valeurs 

maximales de 76% et 74% pour les bâtiments de 4 a 6 etages a on observe une faible 

dégradation des efforts normalisés dans les poteaux à mesure que L'on descend vers les 

étages du bas- 

- J 2 1  
Ductilité (p ) 

Figure 5.6 Ductüité diagonales Figure 5.7 Efforts normalisés dans les poteaux 

- = 7  

Figure 5.8 Ductüité diagonales Figure 5.9 Efforts normalisés dans les poteaux 



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

Seules les diagonales quatre fois plus grosses développent une ductilité inférieure à 1.0, 

la valeur maximale est de 0.72- 

Les efforts normalisés maximums dans les poteaux sont concentrés aux demien 

étages et atteignent une valeur maximale de 64%. La diminution des efforts est 

beaucoup plus marquée lors~u'on descend vers les étages du bas. Ce phénomène 

s'explique par le fiiit que pour les bâtiments très élevés, la probabilité que toutes Les 

diagonales plastifient simultanément à tous les niveaux, diminue. 

Ductiiité (p ) 

Figure 5.10 Ductilité diagonales Figure 5.11 EfEorts normalisés dans les poteaux 

De façon générale, la ductilité est plus faible lorsque le coefficient de 

modification des charges R diminue ce qui correspond à des sections de diagonales 

surdimensio~ées. Cette ductilité est concentrée dans les étages supérieurs pour tous les 

bâtiments. Les diagonales plastifient à tous les niveaux lorsque les sections de 

diagonales sont de : 1 .OAg, 1.33Ag et 2.OAg. 



Pour les bâtiments dimensiolz~lés avec des diagodes quatre fois plus gosses 

que celles spécifiées par le code, la demande en ductilité est inférieure à 1 quelle que 

soit la hauteur des bâtiments. La valeur maximale observée pour tous les bâtiments 

larges situés à Vancouver est de 0.78. 

De façon générale, les efforts nomialisés dans les poteaux sont plus importants 

lorsque les sections de diagonales utilisées sont plus petites, ce qui correspond à des 

charges sismiques moindres. Ce résultat était prévisible puisque la demande en ductilité 

dans les diagonales était bucoup plus prononcie pour les bâtiments dimensionnés 

selon les forces sismiques d u i t e s  (R=2.0). Ce qui contribue à augmenter la probabilité 

que toutes les diagonales plestifient en même temps. 

Au niveau des efforts normalisés dans les colonnes, d'après les résultats pour des 

diagonales typiques (R=2.0) ainsi que 1.33 (R4.5) et 2 fois plus grosses @=1.0), les 

efforts normalisés excèdent 80% des efforts cumulés en assumant que toutes les 

diagonales ont plastiné simultanément lors d'un séisme. Cette Limite est de 90% des 

efforts cumulés lorsqu'on exclut les résultats des quatre etages inférieurs dans le cas du 

bâtiment de 8 étages. 

On constate également des efforts normalisés dans les poteaux plus importants 

pour les bâtiments de faible hauteur ainsi que dans les étages du haut pour les bâtiments 

plus élevés. 



5.3.3 InfIutnce du site : Vancouver et Montréal 

Dans cette section, on compare le comportement des bâtiments pour les deux 

sites étudiés (Vancouver et Montréai) et pour des diagonales de section 1.0 Ag et 4.0 

Ag. Les figures 5.12 a 5.17 présentent la ductilité dans les diagonales et les efforts 

normalisés dans les poteaux pour les bâtiments de petite dimension de 2 ,4  et 8 étages. 

Ductilité (p ) 

Figure 5.12 Ductilité diagonales Figure 5.U Ettorts normiiisés dans les poteaux 

4 3 2 1  
Étages 

Figure 5.14 Ductilité diagonales Figure 5.15 Efforts normalisés dans les poteaux 



Figure 5.16 Ductilité diagonales Figure 5.17 Efforts normalids dans les poteaux 

De façon générale, la ductilité maximale ainsi que les efforts normalisés dans les 

colonnes sont plus importants pour la région de Vancouver, plus particulièrement pour 

les bâtiments dont les sections de diagonales sont de 1.OAg (R=2.0). Pour Montréal, les 

diagonales plastifient seulement pour les bâtiments de 2 étages et aux étages supérieurs 

des bâtiments de 4 étages lorsqu'on utilise des diagonales typiques (1 .OAg). 

Pour les bâtiments dimensionnés avec des sections de diagonales quatre fois plus 

grosses (4.OAg), les résultats obtenus pour Montréal sont encore une fois plus faibles 

que ceux pour Vancouver mais l'écart entre les deux est beaucoup moins marqué. Pour 

les bâtiments 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 bâtiments 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. 



L'écart marqué entre les efforts perçus à Vancouver et à Montréal provient du 

fait que les bâtiments situés à Montréal sont plus flexibles. Les charges sismiques du 

code utilisées lors de la conception sont plus importantes pour Vancouver, les bâtiments 

sont donc plus rigides et attirent plus d'efforts. 

Un autre facteur important vient du niit que le spectre du CNBC 1995 est trop 

conservateur pour les bâtiments situés a Monttéal et dont h période fondamentale est 

supérieure à 0.5 sec. En effet, ce spectre ne tient pas compte de la différence qui existe 

entre l'énergie des séismes de l'est et de l'ouest du Canada. Les séismes de l'est ont 

leur énergie concentrée dans les hautes fréquences et affectent donc plus sévèrement les 

bâtiments de faible hauteur, tandis que les séismes de l'ouest ont une période dominante 

plus longue et sont plus sévères pour les bâtiments plus élevés. Le spectre que l'on 

projette d'utiliser dans la nouvelle version du CNBC 2000 (CANCEE, 1996) tient 

compte de ces différences : 

O 0 3  1 1,s 2 295 3 

Périodes (sec) 

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

proposé pour Montréal 



Dans ce spectre proposé pour le CNBC 2000, on y prescrit des charges 

sismiques beaucoup plus fàibles pour les bâtiments flexibles dans l'est du Canada. Le 

possible changement doit être pris en considération lors de l'interprétation des résultats. 

On remarque que ce spectre proposé (figure 5.18) épouse plus étroitement les spectres 

de l'ensemble des séismes retenus pour L'est du Canada. Ce spectre propose est atténué 

au niveau des basses f?équences à Montréal et amplifié dans les hautes Wquences. 

5.4 L I M I T E S  SUPERLEURES POUR LES EFFORTS DE CALCUL 

On observe des résultats similaires pour les deux dimensions en plan considérées ; 

ce paramètre a donc peu d'influence. Les efforts perçus pour la région de Vancouver 

sont plus importants que ceux obseds à 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 bâtiments élevés de cette région. On se base donc sur les bâtiments de petites 

dimensions situés à Vancouver pour établir une limite supérieure pour les efforts de 

calcul à considérer. Cette limite sup6rieure, 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 basCe sur les efforts normalisés. 

Les résultats obtenus démontrent que lorsqu'on utilise des sections 4.OAg, il n'y a 

plus de plastification dans les diagonales et qu'en considérant les valeurs minimales et 

maximales obtenues, il est possible d'itablir une plage pour la limite. On peut ainsi 

interpoler entre les diagonales de section 2.OAg et 4.OAg afin de trouver le 

surdimensionnement qui permet aux diagonales de reprendre les efforts tout en 

demeurant élastiques. 

Les valeurs de ductilité minimales et mauimales observées correspondent à 0.58 

et 0.78 fois les forces dkveloppées dans des diagonales 4.OAg. Ce qui correspond à des 



forces 2.3 à 3.1 fois celles obtenues avec des diagonales 1 .OAg. Les efforts normalisés 

minimums et maximums dans les colonnes des diagodes 4.OAg sont de 51% à 76%. 

Ces efforts normalisés correspondent à des efforts 2 à 3 fois plus importants que ceux 

perçus lorsqu'on utilise des diagonales I .OAg. 

D'après les conclusions précédentes, des efforts 2 à 3 fois supérieurs à ceux 

obtenus dans des diago~des 1.0Ag peuvent se produire dans des diagonales 

su~dimemio~ées.  Ce#e limite supkieure sYappIique Iorsque Ies sections de diagonaies 

utilisées sont supérieures a ceiies dimensionnées pour un coefficient R=2.0 (1.OAg). 

La zone hachurée sur le spectre du cisaillement à la base (figure 5.19) représente 

les efforts de calcul à considkr lors du dimensionnement des assemblages des 

diagonales, des poutres et des poteaux. Le c idement  à la base pour des diagonaies de 

section typiques (1 .OAg) correspond à 0.3Ve. 

Figure 5.19 Limites acceptables pour le dimensionnement des bâtiments en tenant 

compte des diagonales surdimensionnées. 



5.5 RECOMMANDATIONS 

Lors d'un séisme, on s'attend à ce que les diagonales plastifient en tension lorsque 

les sections de diagonales ne sont pas en mesure de reprendre 2.5 à 3 fois les forces 

sismiques développées dans des diagonales typiques @=2.0) conçues selon le code. 

Dans ce cas, les connections doivent être en mesure de reprendre la résistance ultime 

des diagonales qui plastifient en tmsion. Les poutres a les colonnes doivent reprendre 

les charges de gravité en plus des forces induites par les diagonales, en f a h t  

l'hypothèse qu'elles plastifient simultanément à tous les niveaux lors d'un séisme. 

Cette hypothèse s'avère très conservatrice au niveau des poteaux des étages inférieurs 

dans le cas des bâtiments très élevés. 

Finalement, on constate que la demande en ductilité pour les bâtiments de 4 et de 

6 étages indique clairement une concentration de diformations inéiastiques 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 à ces observations, on constate que les diagonales élancées sont sensibles 

aux concentrations inélastiques, et elles ne devraient pas être utilisées pour des 

bâtiments de plus de 2 étages. À moins que ces systèmes de résistance aux charges 

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



CHAPITRE6 

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 a les poteaux de ces contreventements. 

Il sera tout d'abord question du comportement des bâtiments multi-étagés dont 

la résistance aux charges latérales est assurée par des contreventements en chevron. 

Dans un deuxitme temps, une description des bâtiments étudiés et des hypothèses 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 à normaliser les résultats obtenus des analyses dynamiques 

non-linéaires. Finalement les deux dernières sections de ce chapitre traiteront de 

l'influence de la résistance réduite en compression et de L'amélioration du 

comportement en utilisant des poutres fortes. 

6 COMPORTEMENT 

Dans ce système, les forces axiales dans les diagonales tendues et comprimées 

sont en équilibre jusqu'à 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 empêche la diagonale comprimée de se 

redresser parfaitement lorsque le chargement est inversé. Si la diagonale opposée 



flambe à son tour, la résistance du système dimùiue grandement et est régie par la 

résistance réduite en compression de deux diagonales. 

6.2 DESCRIPTION DES BÂTIMENTS 

Les caractéristiques des bâtiments étudiés dans ce chapitre sont détaillées au 

chapitre 3. Les principaux paramètres étudiés sont : 

Hauteur des bâtiments : 2,4,8 et 12 étages 

Deux niveaux de résistance aux charges latérales : R=2.0 et R4.0 

Deux sites : Vancouver et Montréal 

Deux dimensions en plan : 900 m2 (petit) et 1500 m2 (large) 

Le tableau 6.1 présente les périodes fondamentales réelles ainsi que les efforts 

tranchants a la base de tous les bâtiments étudiés. La valeur de la force concentrée au 

sommet (FJ est nulle pour Les bâtiments de 2 et de 4 étages et correspond 

respectivement à 6.9 % et 10.4 % de la valeur de l'effort tranchant à la base, pour les 

bâtiments de 8 et de 12 étages. 

Les séismes dans la région de Vancouver sont des séismes à basses Wquences. 

Dans cette région, les bâtiments élevés sont affectés par les modes supérieurs de 

vibration, tandis que les bâtiments moins élevés vont répondre principalement selon leur 

premier mode. Ces raisons justifient l'importance d'analyser différentes hauteurs, pour 

les bâtiments situés à Vancouver. 



Les résultats du chapitre 5 ont démontré que la dimension en plan avait peu 

d'effet, on utilise seulement deux hauteurs de bâtiments de dimensions différentes pour 

Vancouver afin de vérifier. 

Les bâtiments locelisés dans la région de Montréal sont régis p des séismes à 

hautes fréquences qui m e n t  plus les bâtiments ayant une courte +riode 

fondamentale. Pour Montréal, on a utilisé Les bâtiments de petites dimensions (900 m2) 

puisque leurs périodes fondamentales sont plus faibles, ils sont donc pIus soliicites. De 

plus, comme on l'a vu au chapitre 5, le spectre du CNBC 1995 pour Montréal est 

probablement trop conservateur pour les bâtiments plus élevés et les résultats ne 

seraient pas très révélateurs. Pour cette région, les bâtiments très élevés n'ont donc pas 

fait l'objet d'analyses. 

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

bâtiments étudiés avec contreventements en chevrons. 

1 Bâtiments R Vancouver 

2 - (1500 mZ) 0.45 / 804 0.39 f 1676 

4 - (1500 m') 0.86 / 1357 0.70 / 2891 

8 - (1500 m2) 1.75 / 2086 1.33 / 4520 

i2- (1500 m2) 2.77 / 2630 1 -94 / 5796 

Montréal I 



6.3 DIMENSIONNEMENT 

Les contreventements en chevron sont dimensionaés selon la nonne S 16- 1-94 

avec un coefficient R=2.0 ainsi qu'avec R=1.0 pour évaluer l'influence du 

surdimensionnement des diagonales. Ces contreventements sont dimensionnés en 

faisant l'hypothèse que toutes les diagonales atteignent leur résistance ultime en tension 

C r  (T,=AgFy) et en compression (Cp-) smiuItanémentt Dans le dimensionnement, 
4 

diffërentes hypothèses ont été adoptées lors de la sélection des contreventements, des 

poutres et des poteaux. La figure 6.1 indiquent Les efforts dans la poutre à un niveau 

donné : 

Figure 6.1 Diagramme des efforts au niveau de la poutre 

1) Les diagonales doivent respecter les critères d'élancement et du ratio (b/t),, 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 à k=0.8. Les diagonales doivent reprendre l'effort tranchant à 
n 

chaque étage : F, 

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

vertical offert par les contreventements. 



3) La poutre est conçue pour reprendre une f o m  axiale, issue de la composante 

horizontale de la résistance ultime en tension ( A ~ F Y ) ~  et en compression (Cd, 

disponible dans les sections de diagonales à chacun des niveaux : 

cos 4 
c,, = /&FY + Cd, -j-- 

4) Le dimensionnement des poteaux de part et d'autre du système de résistance aux 

charges latérales dépend de l'effort axial issu des charges de gravité à chacun des 

niveaux (CDioirL) et de la sommation des résirtances en compression des diagonales, 

en faisant l'hypothèse que toutes les diagonales flambent simultanément. 

La méthode de dimensiornement utilisée pour les contreventements est simpliste 

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

0 Lors d'un séisme, on se questionne sur la possibilité de développer la résistance 

ultime des diagonales tendues (AgFy) même si la poutre n'est pas conçue pour 

reprendre la force débalancée maximale. En effet, suite au flambement des 

diagonales, il y a plastincation prématurée de la poutre. L'utiiisation de l'équation 

6.1 pour la conception des poutres est vraisemblablement sécuitaire. 

La force dans les poteaux peut-être supérieure à l'équation 6.2 car une force 

débalancée verticale peut se développer : 

sin 8 
Débahncée = ( A ~ F ~  - Cu )- 

2 



0 On se questionne également sur la possibilité que les enorts dans les diagonales, 

atteignent AgFy et Cu 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. 

I Rotuics plastiques dans les poutres 
Pkmifïcation en traction des 1 I 
diagonales (si la résistance 

des poutres est rmfnsante) 
1 diagonales 

Figure 6.2 Mécanisme de mine 

6.3.1 Calcul de l'effort en tension maximal dans les diagonales : T,, 

On peut estimer la force maximale susceptible de se produire dans les diagonales 

tendues lorsqu'un mécanisme de rupture survient. À l'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 dome un aperçu des 

efforts considérés à un niveau quelconque du bâtiment. 

Figure 6.3 Efforts dans le système de contreventement en chevron 



Cette force maximale dans les diagonales, Tm, dépend de la capacité en tension 

et en compression des diagonales utilisées et de la résistance en flexion de la poutre. 

La norme S16,L permet de tenir compte de l'interaction fiexion-cisaillement 

poutre du contreventement, a l'aide de l'équation suivante : 

dans la 

(6-4) 

Dans cette équation, C, correspond à I'effort axial, qui provient de la diagonale 

tendue à l'étage au-dessus du niveau considhi (équation 6.5), et de la dinérence qui 

existe entre l'effort tranchant des contreventements situés au niveau étudié et à l'étage 

au-dessus (équation 6.6)- 

Le facteur, a, permet de tenir compte de la proportion des forces horizontales 

ixmsmises à la poutre, selon la disposition du treillis dans la structure. Dans ce projet, 

on attribue à ce facteur une valeur de 0.5, puisque le système de résistance aux charges 

latérales est centré dans le bâtiment. 

Dans l'équation d'interaction, Cu 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 verticde. 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. 



Pour déterminer cette force maximale en tension, T,, qui crée un mécanisme 

complet de rupture à l'étage étudiéy on débute par l'étage supérieur. À cet étage, la 

valeur de T,, constitue la seule force inconnue dans l'hypothèse du mécanisme (figure 

6.4). Le calcul de cette force maximale est détaillée à l'équation 6.8. Une fois cette 

force maximale à l'étage supérieur déteminée, on peut évaluer les forces des étages 

subséquents. 
W DFOR 

Figure 6.4 Calcul de T, i l'étage supérieur 

L'effort maximum dans les diagonales, Tm= ainsi obtenu représente une borne 

supérieure, car dans le mécanisme on fait l'hypothèse que la résistance en compression 

de la diagonale est Cu. La norme S16.1 ne mentionne pas de considérer la résistance 

réduite en compression pour les contreventemens à 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 à Cu. 



Les bâtiments munis de sections de diagonales surdimensionnées @=1.0) vont 

être en mesure de développer des efforts plus grands avant que ne surviennent un 

mécanisme de rupture (Td. Ces efforts maximums, Tm, correspondent à une 

proportion plus importante de la capacité disponible (AgFy) pour les diagonales 

surdimensionnées, surtout dans les étages  inférieur^ du bâtiment- On retrouve en 

annexe D les valeurs numériques pour tous les bâtiments analysés. 

6.3.2 Calcul de l'effort de compression m a a l  dans les poteaux : Ciu 

L'effort de compression maximal dans les poteaux comprend les charges de 

gravité cumulées, et la composante verticale de la capacité en compression (Cui+[) des 

diagonales situées au-dessus du niveau étudié, en faisant l'hypothèse que toutes les 

diagonales flambent simultanément. 

Cet effort de compression maximal comprend également l'effort tranchant qui se 

développe dans les poutres et qui correspond à la moitié de la force débalaacée 

verticale. Cette force débaiancée provient de la différence entre la force en tension 

maximale dans les diagonales, T,, et la résistance en compression dans les diagonales, 

Figure 6.5 Effort de compression maximal dans les poteaux 



6.3.3 Souièvement dans les poteaux 

Les efforts de tension maximums susceptibles d'être induits aux colonnes à la 

base des bâtiments, S,, permettent d'évaluer le soulèvement au niveau des fondations, 

(équation 6.1 0). 

L'effort de traction maximum dans les poteaux est obtenu en combinant les 

efforts induits par les diagonales tendues, les charges de gravit6 provenant de la charge 

morte seulement (WD) et la moitié de Ia force débalancée maximale à chacun des 

niveaux. 

l 

sin e L) = 0) - ( - ) ) - ( c )  (6- 10) 
i=[ K=I 

Figure 6.6 Effort de traction maximal dans les poteaux 



Cette section permet d'interpréter les résultats obtenus des analyses dynamiques 

non-linéaires en les regroupant sous trois catégones. Les résultats sont tout d'abord 

présentés pour les bâtiments dont la dimension en plan est 1500 m2, situés à Vancouver. 

Par la suite, une comparaison est effectuée afin d'étudier l'influence de la dimension en 

plan. Finalement, la dernière 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 

l'étage en ordonnée et, en abscisse, la moyenne plus un écart type sur I'ensemble des 

dix séismes, d'une des variables suivantes : 

4, 
1) La ductilité maximale observée dans les diagonales tendues : p = - 

S v  

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, TdW divisés par l'effort maximum susceptible de 

développer un mécanisme de rupture. Tm, 

3) Le t a w  d'utilisation des poteaux : les efforts dans les poteaux obtenus des analyses, 

sont normalisés par rapport à l'effort maximal en compression susceptible d'être 

induits aux colonnes en prenant soin de so-aire les charges de gravité. Le taux 

d'utilisation obtenu à l'étage supérieur des bâtiments ne devraient pas être pris en 

compte, étant donné les faibles efforts de compression impliqués à ce niveau. 



4 m  
3) La ductilité maximale observée dans les diagondes comprimées : p = - S Y 

4) Le soulèvement possible des fondations se définit comme Les efforts moyens de 

traction à la base, plus am écart type provenant des analyses, SdF divisés par l'effort 

maximum susceptible de se développer à la base des poteaux lors d'un mécanisme 

de ruine, S,, : 

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'endommsgement des diagonales en flambement 

car une ductilité en compression très élevée est défavorable- Finalement, le dernier 

résultat permet de vérifier I'éventuaiité d'un soulèvement possible des fondations lors 

d'un séisme. 



6.4.1 Résultats des bâtiments situés à Vancouver (1500 m2) 

Les figures 6.7 et 6.8 présentent L'allongement maximum en tension dans Les 

sections de diagonales pour les bâtiments de 2 , 4  8 et 12 étages. On constate que les 

diagonales n'atteignent pas leur capacité ultime en tension et qu'une ductiIité plus 

importante survient dans les batiments de faible hauteur dont les sections de diagonales 

sont deux fois plus grosses @=1.0). Les ductilités minimales et maximales observées 

pour tous les bâtiments sont de 0.34 et 0.79. 

Ductifite en tension Ductilité en tension 

Figure 6.7 Ductilité en tension dans b diagonales (bâtiments de 2 et 4 étages) 

Ductilité en tension 
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Ductilité en tension 

Figure 6.8 Ductilité en tension dans les diagonales (bâtiments de 8 et 12 étages) 



Les figures 6.9 à 6.10 présentent le taux d'utilisation observé dans les sections 

de diagonales tendues. Ce taux d'utilisation est inférieur à l'unité pour tous les 

bâtiments, ce qui signifie que les diagonales n'atteignent pas l'effort maximal en 

tension, T,, prévu par le mécanisme de rupture supposé à la section 6.3. Le taux 

d'utilisation des diagonales est inférieur à 1.0 car on a évaiué T,, en considéraut dans 

le mécanisme, la r6sistance en compression non-réduite {Q alors que pour la ductilité 

obtenue, on a sûrunent aîteint la résistance réduite (ci) sauf dans les étages inférieurs 

du bâtiment de 12 étages. 

De façon 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 .O), 0.99 (0.92)' 

0.96 (0.95) et 0.97 (0.75) pour les bâtiments de 2'4'8 et 12 étages. 

On observe égaiement, que Le taux d'utilisation des diagonales dimensionnées 

avec R=2.0 est B peu près constant et plus près de 1.0 sauf au dernier étage où le modèle 

s'avère trop sécwitaire. Pour les diagonales surdimensio~ées (R=1.0), la méthode est 

adéquate pour les bâtiments de 2 à 8 étages. Par contre, pour le bâtiment de 12 étages, 

elle semble sécwitaire surtout dans les étages inférieurs. 

Ces résultats démontrent que l'approche de conception adoptée à 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 

l'équation 6.1 sur-estime les poutres : l'effort maximum ainsi calculé (Tm& est plus 

élevé. 



Taux d'utilisation Taux d'utilisation 

Figure 6.9 Taux d'utiluation des diagonales (bâtiments de 2 et 4 étages) 

Taux deutilisation Taux d'utilisation 

Figure 6.10 Taux d'utüuation des diagonales (bâtiments de 8 et 12 étages) 

De façon générale, le taux d'utilisation des poteaux est plus élevé pour les 

diagonales surdimensionnées (figures 6.1 1 et 6.12). Les valeurs maximales pour les 

bâtiments de 2, 4, P 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 situés dans une zone 4, nous contraignent à utiliser les mêmes sections de 

diagonales sur plusieurs étages ; ces diagonales plus grosses que celles requises par Le 

C m ,  contribuent a donner une valeur plus dlevée de C,, et à diminuer Ie taux 

d'utilisation des poteaux. On observe ce phénomène dans les étages inférieurs des 

bâtiments de 8 et 12 étages. 



Efforts poteaux Etforts poteaux 

Figure 6.11 Taux d'utilisation des poteaux (bâtiments de 2 et 4 étages) 

Efforts poteau Efforts poteaux 

Figure 6.12 Taux d'utilisation des poteaux (bâtiments de 8 et 12 étages) 

Le tableau 6.2 donne le ratio : Sdyn / Smu qui permet d'évaluer le soulèvement 

possible des fondations lors d'un séisme. D'après les valeurs obtenues, on constate que 

I'approche de conception adoptée à la section 6.3.1 est adéquate pour prédire les efforts 

maximums de traction susceptibles de se produire dans les poteaux à la base du 

bâtiment. 



Tableau 6.2 Efforts de souièvement dans les fondations 

Les figures 6.13 et 6.14 présentent la ductilité maximale observée dans les 

diagonales comprimées. Ces ifsultats permettent d'observer des concentrations de 

déformations inélastiques dans les bâtiments de plus de 2 étages. Ces valeurs 

maximales sont localisées au étage (p = 3-96) pour le bâtiment de 2 etages, au 3e 

étage (p = 4.20) pour le bâtiment de 4 étages, au 5' et ? étage (p =4.73 et p =4.62) pour 

le 8 étages et finalement au 9' (p =4.11) et 1 le (p =5.12) étage pour le bâtiment de 12 

étages. 

Bâtiments 

R=2.0 

R=l.O 

Pour les bâtiments dimemionnés avec R.1.0, la ductilité en compression est 

plus faible car les diagonales sélectionnées sont plus grosses. En quantinant 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. 

O 2 4 6 8 1 0 0 2 4 6 8 1 0  
Ductilité en compression Ductilité en compression 
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0.78 

0.61 

Figure 6.13 Ductilité en compression (bâtiments de 2 et 4 étages) 

12 étages 
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0.41 
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0.65 



O 2 4 6 8 1 0 0 2 4 6 8 1 0  
Ductilité en compression Ductilité en compression 

Figure 6.14 Ductilité en compmsion (bitiments de 8 et 12 étages) 

6.4.2 Influence de la dimension 

Cette section permet d'6vaiuer L'infiuence 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 nnalement sur Le taux d'utiiisation des poteaux (figures 6.19 et 

DuctiliBé en tension Ductili6 en tension 

Figure 6.15 Ductilité en tension dans les diagonales (2 étages, R=2.0 et R4.0) 



Ductilité en tension DuctiliLé en tension 
Figure 6.16 Ductilité en tension dans Ies diagonales (8 étages, R=2.O et Rz1.O) 

Taux d'utilisation Taux d'util isation 

Figure 6.17 Taux d'utilisation des diagonales (2 étages, R=2.0 e t  R=1.0) 

Taux d'util isab'on Taux d'util isab'on 

Figure 6.18 Taux d'uüiisation des diagonales (8 étages, R=2.0 e t  R=l.O) 



Dans l'ensemble, les résultats du taux d'utilisation des poteaux sont simiiaires 

mais on remarque que les bâtiments munis de diagonales surdimensionnies, sont plus 

sollicités en général. Probablement parce que la contribution de la force débalancée est 

beaucoup plus importante pour les diagonales sutdimensionnées @=1.0) surtout dans 

les bâtiments de 12 étages. 

Efforts poteaux Efforts poteaux 

Figure 6.19 Taux d'utiiisation des poteaux (2 étages, R=2.0 et R=l.O) 

Efforts poteaux Efforts poteaux 

Figure 6.20 Taux d'utilisation des poteaux (8 étages, R=2.0 et R=1.0) 



La ductilité maximale en compression observée dans les sections de diagonales, 

démontre une concentration de déformations inélastiques pour les bâtiments de 8 

étages : 

2 

Ductilité en compression Ductilité en cornpress ion 

Figure 6.21 Ductilité en compression dans les diagonales (2 étages, R=2.0 et R=1.0) 

Ductilité en compression 
O 2 4 6 8 1 0  

Ductilité en compression 

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 5 avec les contreventements 

travaiuant en tension seulement, Les conclusions seront basées sur les bâtiments de 

grandes dimensions (1500 m2) puisque les résultats obtenus sont du coté sécuritaire. 



6.4.3 Influence da site 

Cette section compare les Muitats obtenus des bâtiments de 900 m2 (petit), pour 

les deux zones sismiques étudiées : Vancower et Montréal. La comparaison s'effectue 

pour les bâtiments de 2 et de 8 étages et afin de couvrir un éventail plus large, on 

compare également un bâtiment de 1500 m2 situé à Vancouver a un bâtiment de 900 m2 

situé a Montréal. Les figures 6.23 à 6.25 donnent la ductilité en tension dans les 

diagonales. Les figures 6.26 à 6.28, pdsentent le taux d'utilisation des sections de 

diagonales des bâtiments de 2, 4 et de 8 étages et finaiement les figures 6.29 à 6-31 

indiquent le taux d'utilisation dans les poteaux, selon les deux zones sismiques étudiées. 

c c 
O 0 2  0.4 0.6 0.8 1 O 0 2  0.4 0.6 0.8 1 

Ductilitb en tension Ductilité en tension 

Figure 6.23 Ductiiité en tension dans les diagonales (2 étages) 

Montréal 

Vancouver 

Montréal 

Vancouver 

Dudilit6 en tension Ductilité en tension 
Figure 6.24 Ductilité en tension dans les diagonales (4 étages) 



Ductilité en tension Dudilit6 en tension 

Figure 6.25 Ducaüté en tension dans les diagonales (8 étages) 

Montréal 

Vancouver 

Taux d'utilisaon Taux d'utilisaion 

Figure 6-26 Taus d'utüisation d a  diagonaies (2 étages, R=2.0 et R=l.O) 

Taux d'utiiisaon Taux d'utilisdion 

Figure 6-27 Taux d'utüisation des diagonales (4 étages, R=2.0 et R4.0) 
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O 0 2  0.4 0.6 0.8 1 
Taux d'utilisation 

O 0 2  0.4 0.6 0.8 1 
Taux d'utilisaüon 
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Vancaiver 

Figure 6.28 Taux d'utiiisation des diagonales (8 étages, R=2.0 et R=1.0) 
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Efforts poteaux Efforts poteaux 

Figure 6.29 Taux d'uülisation des poteaux (2 étages, R=2.0 et R=1.0) 

' -- Montréal 

1- Vancouver 

Efforts poteaux Efforts poteaux 

Figure 6.30 Taux d'utilisation des poteaux (4 étages, R=2.0 et R=1.0) 



O 0 2  0.4 0.6 0.8 1 
Eflorts poteaux Efforts poteaux 

Monttial 

Vancouver 

Figure 6.31 Taux d9utilWation d a  poteaux (8 étages, Rz2.0 et  R=1.0) 

D'après 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 bâtiments localisés dans la région de Vancouver. Ceci s'explique 

par le fait que les bâtiments sont plus flexibles dans la région de Montréal, puisque le 

cisaillement à la base de calcul est deux fois moias élevé, et que le code national du 

bâtiment est très conservateur pour ces bâtiments dont la période fondamentale est 

élevée. On utilisera donc Vancouver pour établir les efforts maximums de calcul. 

Losqu'on observe la ductilité maximale en compression dans les sections de 

diagonales (figure 6.32 à 6.34), on constate que les bitiments localisés à Montréal ne 

sont pas sujets à la concentration de déformation inélastique à certains niveaux. La 

ductilité en compression est inférieure à 1 .O ce qui signifie qu'a Montréal il y a très peu 

de flambement des diagonales. 



DuctSlité en compnessim Ductilit6 m compression 

Figure 6.32 Duealité en compression dans Ies diagonales (2 étages, R-2.0 et R=1.0) 
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Figure 6.33 Ductitité en compression dans les diagonaies (4 étages, R=2.0 et R=1.0) 

Montréal 

Vancw ver 

Ductilité en compression Ductilité en compression 

Figure 6.34 Ductilité en compression dans les diagonales (8 étages, R=2.0 et R=l.O) 



Les résultats de la section 6.5 indiquent que la ductilité en compression est 

importante pour les bâtiments dimensiorniés avec un coefficient R=2.0 et que la 

résistance en compression de la diagonale doit être inférieure à celle proposée par la 

nonne S16.l r d , .  Cette Secfion permet de démontrer que la résistance réduite en 

compression des diagonafes, évaluée selon l'équation 6.14, sous-estime les 

déformations inélastiques suscepti'bles de se divelopper dans les diagonales 

comprimées. 

Des bâtiments de 8 et 12 étages dimensionnés pour un coefficient de R=2.0, ont 

été analysés pour la région de Vancouver. Pour un même bâtiment, on change la 

résistance post-voilement des diagonales dans les analyses. Les deux résistances 

réduites en compression considérées sont : 

La résistance réduite en compression, Ci (équation 6.14) recommandée par la 

norme d'acier S 16.1, 1994. 

La résistance réduite en compression fixée à 0.3Cu : suggéree par la norme 

américaine, AISC, 1997. 

Les figures suivantes présentent la ductilité 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. 



Ductilité en tension Dudilit6 en tension 

Figure 6.35 Ductilité en tension dans les diagonales (C', et 0.3C.) 

Taux d'utilisaion Taux d'utilisation 
Figure 6.36 Taux d'utïiisation des diagonales (C', et 0.3CJ 

Efforts nomalisés poteax Efforts normalisés poteaux 

Figure 6.37 Taux d'utiiisation des poteaux (C', et 0.3CU) 



On constate que la ductilité en tension dans les diagonales et Ie taux d'utilisation 

sont inchangés, quelle que soit la résistance Muite en compression utilisée. Par contre, 

lorsqu'on considère la résistance rébute 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 phénomène est 

illustré aux figures impaires 6.38 à 6.45. 

On note une corrélation entre les étages avec une concentration de déformations 

inélastiques et ceux où la résistance réelie disponi'ble dans les sections de diagonales 

(VJ se rapproche des efforts maximums anticipés lors d'analyses dynamiques élastiques 

(Vf). Le même constat s'applique au niveau des déplacements inter-étages exprimés en 

pourcentage de la hauteur de L'itage, %Hs. 

Les figures 6.38 à 6.45 paires, présentent la répartition du cisaillement à la base 

à chacun des étages, pour les bâtiments de 8 a de 12 étages. Cette répartition est 

évaluée selon trois approches différentes : 

1) Selon l'approche statique proposée par le CNBC 

2) Selon la résistance réelle disponible dans les sections de diagonales à L'étage étudié : 

3) Selon les efforts moyens obtenus d'analyses dynamiques, en s'assurant que le 

système demeure élastique. 



Figure 6.38 V / Vbase - - Finure 6.39 Ductilité max en compression 

Figure 6.40 V / Vbase Figure 6.41 Ductilité max en compression 



Figure 6.42 V / Vbase Figure 6.43 Déplacements inter-étages max (%Hs) 

Figure 6.44 V / Vbase Figure 6.45 Déplacements interétages max (%FIS) 



6.6 POUTRES FORTES 

Tel qu'observé précédemment, les diagonales des contreventements en chevron 

ne peuvent développer leur pleine capacité en tension à cause de la plastifkation 

prématurée de la poutre. Il serait possible d'obtenir une meilleure résistance, des 

déplacements inter-étages et des niveaux de ductïiité en compression plus petits, en 

renforçant les poutres pour qu'elles puisent reprendre la force deMande 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 à la nonne 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. 

Poitre forte 

Figure 6.46 Influence de la poutre dans le comportement inélastique des chevrons 



Afin d'évaluer la possibilité de classifier le contreventement en chevron comme 

un système de dissipation d'énergie plus ductile; des analyses ont été effectuées sur un 

bâtiment de 8 étages I o c ~ s é  à Vancouver, en comparant les trois approches suivantes : 

1) Contreventements en chevron typiques avec poutres fàibles, dimensiornés pour 

R=2.0. 

2) Contreventements en chevron ductiles avec poutres fortes capables de reprendre 

seules les charges de gravité combinées à 1P force debalancée 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 degr6 de liberté vertical au centre de la poutre est bloqué de 

façon à simuler la présence d'un poteau au centre du contreventement (figure 6.47). 

Ce modèle représente un contreventement concentrique ductile. 

Figure 6.47 Modèle de contreventement concentrique ductile 

Pour les scénarios 2) et 3), la force maximale, T- dam les diagonales tendues 

susceptibles de se développer avant qu'un mécanisme de ruine survienne correspond à 

la pleine capacité en tension des diagonales (AgFy). Dans les analyses on considère une 

résistance en compression réduite de 0.3Cu, pour tous les bâtiments. 



6-6-1 Résultats 

On constate d'après la figure 6.48 que les diagonales des contreventements en 

chevron typiques avec poutres ûiibles @=2.0), n'atteignent pas leur capacité ultime en 

tension et que la ducfilif6 maximale dans les diagonales tendues est plus importante 

lorsqu'on utilise des poutres fortes (R.3 .O). 

R=3-0 (MF) 

R=3.0 (Chewon) 

R=20 

Dudil ite en tension 

Figure 6.48 Ductilité en tension dans les diagonales : comparaison poutres fortes 

et faibles, 

Pour les bâtiments 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 bâtiments avec poutres fortes (R=3.0). La principale réside dans le fait 

que les bâtiments 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 dyutilisation des sections de diagonales : comparaison poutres 

fortes et faibles. 

Efforts poteaux 

Figure 6.50 Taux d'~tili~ation des poteaux : comparaison poutres fortes et  faibles. 

La demande en ductilité maximale en compression observée dans les diagonales 

ainsi que les déplacements inter-etages, exprimés en pourcentage de la hauteur de 

l'étage (%Hs) sont illustrkes aux figures 6.5 1 et 6.52. 



R3.0 (MF) 

R=3.0 (Chemn) 

R=20 

Ductilité en compression 

Figure 6-51 Comparaison de la ductilité en compression 

R=3.0 (DBF) 

R=3.0 (Cheuron) 

R=2.0 

Figure 6.52 Comparaison des déplacements inter-étages 



6.7 CONCLUSIONS 

Les objectifi de ce chapitre étaient de &finir 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 

bâtiments de grande dimension (1500 m2) situés à Vancouver car : 

La dimemion en plan a peu d'infiuence sur les résultats obtenus. 

On obtient des efforts beaucoup plus importants pour les bâtiments localisés à 

Vancouver que ceux situés à Montrial, puisque les résultats sont biaisés par le 

spectre de Montréal du CNBC 1995 qui s'avère très conservateur pour les bâtiments 

flexibles. 

6.7.1 Efforts maximums perçus 

Les efforts maximums anticipés dans les contreventements en chevron sont 

estimés en considérant un mécanisme de mine qui survient lorsque Les diagonales, les 

poutres et les poteaux atteignent leus résistances ultimes simultanément. 

Les résultats obtenus quant au taux d'utilisation des diagonales et des poteaux 

démontrent que la prédiction des efforts maximums à L'aide de la méthode de la section 

6.3 s'avère adéquate. 



On constate que les diagonales n'atteignent pas leur résistance ultime en tension 

car il y a pladkation prématurée de la poutre en flexion suite au flambement des 

diagonales. Les assemblages des diagonales, les poutres et les poteaux pourraient être 

dimensionnés pour la force maximale suscepti'ble de se développer, à chaque niveau, 

dans les diagonales tendues lors d'un mécanisme d e  rupture. Les contreventements 

pourraient tout simplement être dimensiomis pour la valeur maximale observée lors 

des analyses soit : 80% AgFy (Annexe D). Le tableau 6 3  donne les efforts maximums 

qui pourraient être utilisé pour dimensiorner les contreventements en chevron. 

Tableau 6.3 Efforts maximums perçus dans les contnventements en chevron 

Contreventements en chevrons 1 Mécanisme I Maximum I 
Assemblages des diagondes 

Poutres 

6.7.2 Comportement des eontreventemenb en chevron 

Tma~ 

Poteaux 

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 : 

0.8AgFy 

T- cos 0 

On constate une dégradation de la résistance lorsqu'on dimensionne pour des 

poutres faibles : on observe une faiblesse au niveau du comportement hélastique des 

diagonaies ainsi qu'une concentration à certains étages. Pour ces raisons, on devrait 

éviter l'utilisation des contreventements en chevron pou les bâtiments de plus de quatre 

étages. 

0.8AgFy cos0 

GI~X O.8AgFy sine 



La résistance réduite en compression des diagonales, C; proposée par l'équation 

6.14 sous-estime les déformations inélastiques susceptibles de se développer dans les 

diagonales comprimées. Il serait préférable d'utiliser une dsistance réduite de 0.3Cu, 

afin d'obtenir me réponse plus Wste du comportement inélastique des bâtiments. 

Le Mt d'utiher des contreventemen& en chevron ducfiles, dimensionne avec un 

coefficient de réduction des charges de 3.0 et muni de poutres fo-s permet d'assurer 

une meilleure résistance, des déplacements inter-étages et des niveaux de ductilité en 

compression plus petits. Le comportement s'apparente cehi d'un contreventement 

concentrique ductile. 



CHAPITRE 7 

CONCLUSIONS 

L'objectif de cette recherche consistait à définir les forces maximales susceptibles 

de se développer lors d'un séisme daUis les assemblages des diagonales, dans les poutres 

et dans les poteaux des contrevcntements wncentri~uts a diagonales Clancées a en 

chevron- Ces forces m x h d e s  ont 6té exprimées en fonction d'une limite sriperieure 

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 bâtiments multi-étagés acier en vue de proposer des 

limites d'application ou des mesures correctrices. 

Afin d'atteindre ces objectifs, une revue de littérature a permis d'évaluer les 

normes de conception canadiennes quant au calcul sismique des bâtiments 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, elie a permis d'étudier les nomes de conception des contreventements 

concentriques de plusieurs pays : Canada, États-unis, Nouvelle-Zélande, Europe ainsi 

que le Japon. 

Des analyses dynamiques non-linéaires ont été effectuées sur des bâtiments 

multi-étagés (2, 4, 6, 8 et 12 étages) situés à Vancouver et a Montréal. Ces bâtiments 

ont été dimensionnés pour deux dimensions en plan : 900 m2 et 1500 m2. Pour chacun 

des deux sites, dix accélérogrammes représentatifk ont été choisis et normalisés. 



Tout d'abord, une étude du comportement des contreventements concentriques 

en X avec diagonales travaillant en tension seulement (TOCBF) a été e f f e h e .  Les 

résultats portaient sur la ductilité m e  observée dans les sections de diagonales 

ainsi que sur les déplacements inter-CtPges. Afin de quantifier ces résultats, le 

comportement des contreventements à diagonales élancées a été comparé à celui de 

contreventements travaillant en tension-compression. Des systèmes à un seul degré de 

liberté ont d'abord été étudiés- Par la suite, des bâtiments muiti-étagés de 2, 4, 6 et 8 

étages ont été analysés. 

Ensuite, une série d'analyses fbt effectuée sut des bâtiments multi-étagés dont 

les contreventements étaient faits de diagonales élancées. Le comportement de 

bâtiments dimensionnes selon le code (1.OAg) a tout d'abord été effectué. Par la suite, 

afin d'étudier l'influence du surdimensionnement différentes grosseurs de diagonales 

ont été utilisées : 1.33Ag' 2.OAg et 4.OAg. 

Finalement, des bâtiments multi-étagés mimis 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=l .O pour évaluer l'influence du surdimensionnement 

des diagonales. De plus, on évalue la possibilité de classifier Les contreventements en 

chevron comme un système plus ductile lorsqu'on utilise des poutrrs fortes. 

7.2 CONCLUSIONS 

D'après la revue de littérature, certaines nonnes 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. 



Cette iimite peut avoir un impact considérable sur le coût 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 assum le transfert des efforts dans les assemblages aux extmimités des 

diagonales, les poutres et les poteaux en dimemionnant tous ces éléments pour la 

résistance ultime de diagodes qui sont sur-dimensionnées. Une iimite 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 supérieun qui comspond aux efforts 

qui s'exercent dans les contreventements lorsque ceux-ci forment un mécanisme 

complet de rupture sous les charges statiques horizontales. À partir de ces efforts 

maximaux, on propose des limites d'application au niveau du nombre d'étages et de la 

zone sismique ainsi que des mesures visant à améliorer leur conception sous les charges 

statiques horizontaies. 

7.2.1 Comportement sismique des contreventements travaillant en tension 

seulement 

Pour l'ensemble des résultats, la ductilité est plus importante pour les systèmes 

travaillant en tension seulement (TOCBF) que pour les systèmes bihéaires, surtout 

dans les étages supérieurs. En effkt, on observe aux derniers étages des TOCBF, des 

déformations inélastiques jusqu'à 2.2 fois plus importantes que celles obtenues pour les 

systèmes bilinéaires. Ceci CO-e que les TOCBF ne seraient pas appropriés pour les 

bâtiments de plus de 2 étages même lorsqu'ils sont dimensionnés avec un coefficient de 



réduction des charges de 2.0. Les colomes réparties sur deux niveaux, ne s'avèrent pas 

assez fortes et assez rigides pour redistribuer verticalement la demande inélastique. 

Les systèmes TOCBF possèdent donc une faible capacité de distnauer l'énergie 

sismique dam les bâtiments de plus de 2 étages et devraient être utilisés conjointement 

avec d'autres systèmes de résistance aux charges lathles afin d'obtenir une meilleure 

performance. 

7.2.2 Efforts maximums dans les contrtventements travaillant en tension 

seulement 

On obseme des résultats similaires pour les deux dimensions en plan 

considérées. Ce paramètre a donc peu d'influence- Les efforts perçus pour la région de 

Vancouver sont plus importants quc ceux observis à 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 bâtiments élevés de cette région. On se base donc sur les 

bâtiments de petites dimensions situés à Vancouver pour établir 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 ductilité maximale 

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

Les résultats obtenus démontrent que lonqu'on utilise des sections quatre fois 

plus grosses (4.OAg), il n'y a plus de plastincation dans les diagonales et qu'en 

considérant les valeurs minimdes et maximales obtenues, il est possible de déhïr  des 

efforts limite. Les valeurs de ductilité minimales et maximales observées correspondent 

à 0.58 et 0.78 fois les forces développées dans des diagonales 4.OAg. Ce qui 

correspond à des forces 2.3 à 3.1 fois celles obtenues avec des diagonales 1 .OAg. 

Les efforts n o d s é s  minimums et maximums dans les colonnes des diagonales 

4.OAg sont de 51% à 76%. Ces efforts normalisés correspondent à des efforts 2 à 3 fois 



plus importants que ceux perçus lorsqu'on utilise des diagonales 1 .OAg. Donc, la Iùnite 

quant aux efforts maximums susceptibles de se développer dans les diagonales 

surdimensionnées est 2.5 à 3 fois les efforts qui se développent dans les sections 

typiques spécifiées par le code. 

On obsme égaiement des concentrations de déformations inélastiques Qns les 

bâtiments de 4 et de 6 étnges, 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 ofnent une capacité réduite de dissipation d'inergie. 

7.2.3 Comportement des eontmentements en chmon 

On constate que les diagonales ne sont pas en mesure d'atteindre leur résistance 

ultime en tension à cause & la plastitication 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, la résistance 

ainsi que la capacité des contreventements à dissiper l'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 à certains étages. On devrait donc éviter l'utilisation des 

contreventements en chevron pour les bâtiments de plus de quatre étages. De plus, le 

comportement de ce type de contreventements peut être 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 l'on utilise des poutres fortes. 



7.2.4 Efforts maximums dans les contnvtntemcnts en chevron 

Les efforts maximums de calcul sont basés sur les résultats obtenus des 

bâtiments de grande dimension (1500 m2) situés à Vancouver puisque la dimension en 

plan a peu d'influence sur les résultats obtenus et que le spectre de Montréal est très 

consemateur pour les bâtiments flexiiles. 

Pour les contreventements en chevron avec poutres faibles, on obtient une très 

bonne corrélation entre les eEorts prédits par un mécanisme complet et ceux obtenus 

des analyses dynamiques. Le mécanisme permet donc de bien prédire les efforts 

maximums même si les diagonales utilisées sont surdimensionnées. 

Pour les contreventements en chevron munis de poutres fortes, la conception de 

la poutre est basée sur l'hypothèse que les diagonales plastifient. Par contre, les 

analyses démontrent que la prédiaion que cet effort maximum atteignent la résistance 

ultime en tension des diagonales (T-=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 à 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 à 3 fois les forces sismiques développées dans 

des diagonales typiques (R=2.0) conçues selon le code. Dans ce cas, Les connections 

doivent être 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 l'hypothèse qu'elles plastifient 



simultanément a tous les niveaux lors d'un séisme. Cette hypothèse s'avère 

conservatrice au niveau des poteaux des -es infieus dans le cas des bâtiments très 

élevés. Par contre, si les sections de diagonales dépassent 2.5 à 3 fois celles des sections 

typiques spécifiées par le code, on peut considérer que les efforîs limites susceptibles de 

se développer atteindront 2.5AgFy à 3AgFy ceux des diagonales typiques. 

On a également comtat6 cpe ks diagonales élancCes possèdent une capacité 

limitée de dissiper l'énergie, ce qui peut domer lieu à des concentrations de 

déformations inélastiques a ceitains étages dans les bâtiments multi-étagés. On 

recommande donc de limiter l'utilisation de ce genre de contreventements aux bâtiments 

de 4 étages et moins, a moins que ces systèmes 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 être dimensionnés pour la force maximale susceptible 

de se développer, à chaque niveau, dans les diagonales tendues lors d'un mécanisme de 

" n e  complet. 

Le fait d'utiiiser 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-hges et des niveaux de ductilité en 

compression plus petits. Le comportement s'apparente à celui d'un contreventement 

concentrique ductile. 



A la lumière des résultats obtenus voici les points importants a considérer lors 

d'une étude future du comportement sismique des bâtiments : 

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 Ia limite élastique de 

l'acier. Cette augmentation de la limite de l'acier fait que les diagonales sont 

capables de prendre de plus grands efforts, ce qui peut par contre, entraîner une 

rupture W e  au niveau des assemblages s'ils ont été conçus sans tenir compte de 

ce phénomène. 

Cette étude portait sur des bâtiments de dimension typiques et uniformes. il serait 

probablement intéressant d'évaluer le comportement des bâtiments non-uniformes. 

Lors des analyses dynamiques non-linéaires, I'amortissement de Rayleigh était fixé à 

5%' cette valeur est discutable car d'autres recherches ont été effectuées avec des 

valeurs inférieures. 

La résistance réduite en compression des diagonal es,^; 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 0.3CU, afin d'obtenir une réponse plus réaliste du 

comportement inélastique des bâtiments. Cette dernière approximation de la 

résistance réduite en compression est plus réaliste et donne par le fait même des 

niveaux de ductilité et des déplacements inter-étages plus élevés. 

On devrait effectuer d'autres analyses aiin d'obtenir des résultats plus représentatif 

auant à l'idiuence des boutres fortes dans les contreventements en chevron- 
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ANNEXE A 



Cette annexe prisente les principales modifications suggérées par Khoja (1994) 

quant aux clauses 27.4 et 27.5 de i'ébauche p r i w  - .  (mars 1993) & la norme 

S 16.1-94. 

27.4.3.1 

Bracing meruben shal1 have a slendemess ratio. Ur. Icss than l9OO/ - S y m m c ~ d  
open sections shail k C I w  1. width-thickncss ratios for ElSS shaU not e x c d  330/fiy. 

and for angIes. tces. and fianges o ~ c h m e I s  $hail not excecd 145fe' . except tht for 

velocity or accderation zone 1. symmctrica1 open sections SM be Class 1 or 2. HSS 

shdl be Class 1, and for angks, tees, and fi anges of chanmls shall not excecd 170/*'. 
Built-up bacing members shall have slenderness ratios of the individual pans no grcater 

than 0.5 times the slendcmtss ratio of the member as a whole- 

27.4.4.2 

In velociv related seismic zones of 4 or fiigher. brace connections shaIl have a fanorcd 

resistance at lcast equal to the axial tende yield sucngth of the brace (A, F, ) unleu ttie 

engineer c m  show that a Iower mistance is adequate. In other zones, the comecUon 

shall resist the greatcr of the factored Ioad effecrs and the combine effects of 2.0 timts 

the factored seismic Ioad plus the specified gravity load. 

Panial joint penenation groove welds shall not be used in these connections. 

27.4.6 

Colurnns and beams shall be proponioned to resist the specified gravity loads rogethcr 

widi the loads induced by the brace comection forces givm in Clause 27-4-47. 

Redisuibuted loads due to bnce buckhg or yieiding shail be considered. The bnce 

compressive raistance shail not hcclude the reduction factor defined in Clause 3 - 4 - 3 2  

unless this creates a more cntical condition. 

27.5.3 

In velocity related seirmic zones of 4 and higher. the brace connections shall have a 

facrored resisunce at least equal <O the axial tensile yieid sucngth of the brace 

(A, F,) udess die engineer can show chat a lower rcsinanct is adequate. In other zones. 



t - 
the connectick shall resist the gratter of the factorcd Ioad effects and the combine effects 

of 1.33 times the seismic Ioad in the bnce and the specified gravity load. 

For rension-only bracing the load selened shall be muitiplied by an additional factor of 

1.10- 

27.5.4 

The beam attached to chevron or V-braccs shall be continuous bctwctn columns and its 

top and bonom flanges shall k desigaed to mist a fateral load of 1.5 % of the ffange 

yield force at the point of intersection with the braces. When a b a n  is supported h m  

below by chevron braccs, the bum shail have adequan rcsistaiace, with 4-1.0, ro 

support its specified tributary gravity loads without the support provided by the braccs. 



ANNEXE B 

Dans cette aname, pour tous les Mtiments étudiés, les sections choisies sont 

présentées. Ces sections comprennent les poteaw de gravité et du systtme de 

contmentement, les diagodes et les poutres des contreventements concentriques à 

diagonales élancées a des contreventements en chevron. 

Finalement, Ie fiicteur de réponse sismique, S, utilisé lors du dimensio~emnet 

des bâtiments est présenté Pinsi que le ratio du cisaillement à la base sur Le poids 

sismique totaf des bâtiments. 



BÂTIMENTS DU CHAPITRE 4 AVEC CONTREVENTEMENTS 

TRAVAILLANT EN TENSION SEULEMENT 

Tableau B1 PCriode fondaunentaie (s) / effort tranchant a la base 0 pour les 

bâtiments étudiés avec contnventements travaillrnt en tension seulement. 

1 Bâtiments 1 Vancouver 

Dimension R = 2.0 R = 3.0 R = 4.0 I 

b 

2 - (1500 m') 0.64 / 804 0-76 / 536 0.88 / 402 

Tableau B2 Poteaux de gravité 

Bâtiments 

Dimension 

8 étages 

(900m2 et1 500m2) 

Vancouver 
C 

Type 1 

W200x42 

W20Ox71 

W250x89 

W3lOxl18 

Type 4 

W2Oûx3 1 

W200x46 

W200x52 

W200x71 

Type 2 
W200x46 

W3 10x79 

W310x107 

W31Ox143 

Type 5 

Wl5Ox22 

W200x36 

W200x42 

W200x46 



Tableau B3 Poteaux du système de contreventements type 3) 

Bâtiments 

Dimension 



Tableau B4 Poteau du système de contreventements (Type 6) 

BPtiments 1 Vancouver 

Dimension 

2 - (900 mL) 

4 - (900 mL) 

- 6 - (900 mZ) 

8 - (900 mL) 

2 - (1500 mL) 

4 - (1500 mZ) 

6 - (1500 mZ) 

8 - (1500 m2) 

R = 2.0 R = 3.0 R = 4.0 

W200x46 

W200x46 

W3 10x79 

W20ûx46 

W3 10x79 

W310x118 

W2Oûx46 

W3 10x79 

w310x129 

w31Ox179 

W20Ox46 

W200x46 

W3 10x97 

W200x46 

W3 10x97 

W3 10x158 

W200x46 

W3 10x97 

W3 10x158 

W3 10x226 

W200x46 

W200x46 

W3 10x97 

W200x46 

W31ûx97 

W310x179 

W200x46 

W31Ox97 

w 3  10x179 

WWF400x220 

W200x59 

W200x59 

W310x129 

W2Oûx52 

W3 10x129 

W3 10x226 

W250x58 

W3 10x129 

W3 10x226 

WWF 400x303 

W2Oûx46 

W200x46 

W3 10x86 

W200x46 

W3 10x86 

W3 10x143 

W20ûx46 

W3 10x86 

W3 10x143 

w3 10x202 

W20Ox46 

W20ûx36 

W3 10x107 

W200x46 

W3 10x97 

W310x179 

W2SOx49 

W310x107 

W310x179 

WWF 400x220 



Tableau B5 Coefficient de réponse sismique (S) u W é  pour les bâtiments étudiés 

avec contreventements travaillant en tension seulement. 

Vancouver 

Tableau B6 Ratio du cisaillement à la base sur k poids sismique total en % 0. 

Dimension 

1 Bâtiments r Vancouver 

1 Dimension I R = 2.0 I R = 3.0 1 R=4.0 

R = 4.0 R = 2.0 R = 3.0 



BÂTIMENTS DU s AVEC DIAGONALES 

SURDIMENSIONNÉES TRAVAILLANT EN TENSION SEULEMENT 

Tableau B6 Périodes fondamentdes (s) f effort tranchant à la base 0 pour les 

bâtiments étudiés avec contreventements travaillant en tension seulement. 

Vancouver 1 Montréal 

Tableau B7 Poteaux de gravité 

1 Bâtiments 1 Vancouver 

Dimension 

8 étages 

(900m2 et 1 500m2) 

Type 1 

W200x42 

W200x71 

W25ûx89 

W310x118 

Type 2 
W200x46 

W3 10x79 

W31ûx107 

W3 10x143 

Type 4 

W200x3 I 

W200x46 

W2Oûx52 

W200x7 1 

Type 5 

W 1 50x22 

W200x36 

WSOOx42 

W200x46 



Tableau B8 Poteaux du systLme de contreventements (Type 3) 

Vancouver 



Tableau B9 Pot- du système de contreventements flype 6) 

1 Bâtimenîs 1 Vancouver 



Tableau BI0 Poteaux de gravité 

1 Bâtiments 1 Montréal 

Tableau BI1 Poteaux du système de contreventements (Type 3 et 6) 

Dimension 

8 étages - 

(900m2 et 1 500m2] 

- 

1 Bâtiments Montréal 

- - Type 1 
, W2Oûx46 

W200x71 

W3 10x97 

W310x118 

Type 2 

W20ûx46 

W250x80 

W3 10x1 18 

W3 10x143 

Type 4 

W150x30 

W200x46 

W25ûx58 

W200x7I 

Type 5 

W140x22 

WlSOx30 

W200x42 

W200x46 



Tableau BI2 Coenieient de réponse sismique (S) utilué pour les bâtiments étudiés 

avec diagonales surdimensionnées travaillant en tension-sedement. 

Bitimenîs 1 Vancouver 1 Montréal 
1 

Étages 1.OAg I.33Ag 2.0Ag 4.0 Ag 1.OAg 4.OAg 

2-4 2.4 2-4 2-74 336 336 

4 -(go0 d) L -69 1.69 1-74 2.03 1-71 1-71 

6 -(go0 mZ) 139 139 1-46 1-72 - - 
8 -(go0 mz) 1.20 120 128 1.52 1.20 126 

2 --(= 2-4 - - - - - 

4 -(1500 mz) 1.69 - - 2.03 - - 
6 -(lS00 mZ) 139 - - - - - 
8 -(1500 mZ) 120 - - 1.50 - - 

Tableau B13 Ratio du cisaillement à la base sur le poids sismique total en %(V/W) 

Bâtiments 

Étages 

Vancouver Il 



BÂTIMENTS DU CHAPITRE 6 

AVEC CONTREVENTEMENTS EN CHEVRON 

Tableau B13 Période fondamentale (s) / effort tranchant a h base @.Dl) pour les 
b1timents avec contrwentements en chevron 

Vancouver Montréal I 

1 Bâtiments 

Tableau B14 Poteaux de gravité 

Type 1 

W200x42 

W20ûx7 1 

W25ûx89 

W310x118 

W3 10x143 

W3 loXl79 

Type 2 

W200x46 

W3 10x79 

W310x107 

W310x143 

W3 10x1 79 

W3 10x226 

Vancouver 



Tableau BI5 Poteaux du système de contreventements (Type 3) 

1 Bâtiments Montréal 



Tableau BI6 Poteaux du système de contmcntements (Type 6) 

Vancouver Montréal 



Tableau BI7 Dugonales d u  contreventemenb en chwroa 

Bâtiments 

Étages 

2 - (900 m2) 

Vancouver Montréal 

R = 2.0 

HSS 127~127~6.4 
HSS 127~127~6.4 

- 

- - - 

HSS 127x127~6-4 
HSS 127~127~6.4 
HSS 127~127~6.4 
HSS 127x127~8 

HSS 127~127~9.5 
HSS 152x152~8 
HSS 152~152x8 
HSS 152x152~8 

* 

HSS 127~127~6.4 
HSS 127~127x8 

HSS 127~127~6.4 
HSS 127x127~8 
HSS 152x152~8 
HSS 152x152~8 

HSS 127x127~6-4 
HSS 127~127x8 
HSS 152x152~8 
HSS 152~152x8 

HSS 152~152~9.5 
HSS 152x152~11 
HSS 178~178~9.5 
HSS 178~178~9.5 

HSS 127> 127x6-4 
HSS 127~127x8 
HSS 152x152~8 
HSS 152x1 52x8 

HSS 152~152~9.5 
HSS 152x152x11 
HSS 17 8x1 78~9.5 
HSS 178~178~9.5 
HSS 178x178~11 
HSS 178x178~11 
HSS 178x178~11 
HSS f 78x17 8x1 1 

R = 1.0 

HSS 127x127~6-4 
HSS 152x152~8 

HSS 127x1 27~6.4 
HSS 127~127~9.5 
HSS 152~152x95 
HSS 178x178~95 
HSS 178x178~11 
HSS 178~178x11 
HSS 178x178~13 
HSS 178x178~13 

- 
HSS 127~127~6.4 
HSS 152xlSW.S 

HSS 127~127~6.4 
HSS 152x152~11 
HSS 178x178~11 
HSS 178x178~13 

HSS 127~127~6.4 
HSS 152~152x95 
HSS 178x178~11 
HSS 203x203~11 
HSS 254x254~13 
HSS 254~254x13 
HSS 254~254x13 
HSS 254~254x13 

HSS 127~127~9.5 
HSS 152x152~11 
HSS 178x178~11 
HSS 203~203x11 
HSS 254~254x13 
HSS 254~254x13 
HSS 254~254x13 
WWF 350x176 
WWF 3SoXl76 
WWF 350x176 
WWF 350x176 
WWF 350x176 

-- - - 

R = 2.0 

HSS 127~127~6.4 
HSS 127~127~6.4 
HSS 127~127~6.4 
HSS 127~127~6.4 
HSS 127~127~6.4 
HSS 127~127~6.4 

HSS 127~127~6.4 
HSS 127x127~6-4 
HSS 127~127~6.4 
HSS lî7x 127x64 
HSS 127x127~64 
HSS 127x1 27~6.4 
HSS 127x127~6-4 
HSS 127~127~6.4 

HSS 127~127~6.4 

HSS 127x127~6-4 
HSS 127~127x6-4 
HSS 127x127~6-4 
HSS 127x127~8 

HSS 127xI27x6-4 
HSS 127~127~6.4 
HSS 127x127~6~4 
HSS 127x127~8 

HSS 127~127~9.5 
HSS 152x152~8 
HSS 152x1 52x8 
HSS 152x1 52x8 



Tableau BI8 Poutres des contr~ventemeots en chevron 

Bâtiments 

Étages 

2 - (900 m2) 

Viacouver Montréal 



Tableau B19 Coefficient de réponse sismique (S) utilisé pour les bâtiments étudiés 
avec contreventements en chevron 

Bâtiments 

Étages 

Vancouver Montréal 

Tableau B20 Ratio du cisaiiiement à la base sur le poids sismique total en%(V/W). 

Bâtiments 

Étages 

Vancouver Montréal 



ANNEXE 

S ~ ~ M E S  DE CALCUL 

Dans cette annexe, on retrouve les historiques et les spectres d'accélération 

absolu des accélérogrammes utiIisés pour les bâtiments multi-étagés. Les historiques 

montrés sont normalisés selon la procédure présentke 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 bâtiment du Canada 1995, pour chacun des sites, en 

considérant 5% d'amortissement critique. 

Les figures Cl à C20 présentent les historiques et les spectres des dix 

accélérogrammes selectionnts pour la région de Vancouver, tandis que Les figures C2 1 à 

C40 présentent les informations concernant les sélections pour Montréal. 



El Centro (NAO1) 

Figure C 1 Séisme d'Imperia1 Vailey (1 %O), El 
0.22g (0.21 d s ) .  

Centro, Californie SOOE, normalisé 

Figure C2 Accélérations spectrales normalisées du séisme d'El Centro (1940) et du 
CNBC 1995. 



Puget Sound (PSND) 

Figure C3 Séisme de Western Washington (1949), Puget sound, N04W, normalisé à 
0 . 1 6 ~  (0.21 d s ) .  

Figure C4 Accélérations spectrales normalisées du séisme de Puget Sound (1949) et du 
CNBC 1995. 



San Fernando (SFES) 

Figure CS Séisme de San Fernando (1971), Holiywood storage, Caiifornie, SOOW, 
nonnalisi à 0.2 1 g (0.2 1 mk). 

Figure C6 

O 095 1 

Accélérations spectrales 

1,s 2 

Périodes, T (s) 

normalisées du séisme de San Fernando SOOW et du 
CNBC 1995. 



San Fernando 0 7 )  

Figure C7 Séisme de San Fernando (197 1), Hoiiywood storage, Californie, N90E, 
normalisé à 0.21g (0.21 d s ) .  

Figure C8 Accélerations spectrales normalisées du séisme 
CNBC 1995. 

San Fernando 



San Fernando (LA04) 

Figure C9 Séisme de San Fernando (1971), Wilshire Blvd., Californie, N6l W, 
normalisé à 0.1 6g (0.2 1 mis). 

Figure C 10 Accélérations spectrales 
du CNBC 1995. 

175 2 

Périodes, T Cs) 

normalisées du séisme de San Fernando N6 1 W et 



Figure Cl  1 Séisme de la côte est de Honshu (1973), Kushiro Central Wharf, Japon, 
NWE, nonnalisé a 0.15g (0.2 1 mk). 

Pé riode s, T (s) 

Figure C 12 Accélérations spectrales normalisées du séisme de Honshu (1 973) et du 
CNBC 1995. 



Figure Cl3 Séisme de Coalinga (1983). Oil Field Fire Station, Californie, N270, 
normalisé à 0.29g (0.2 1 mis). 

Pi riodes, T (s) 

Figure Cl4 Accélérations spectrales normalisées du séisme de Coalinga (1983) et du 
CNBC 1995. 



Morgan Hill (MORG) 

Figure Cl5  Séisme de Morgan W (1984), Gilroy # 4, N270, normalisé à 0.24g (0.21 
d s ) .  

Périodes, T (s) 

Figure C 16 Accélérations spectrales normalisées du séisme de Morgan HU (1 984) et du 
CNBC. 



Figure C 17 Séisme de Whittier (1 987), Inglewood, Union Oil Yard, Californie, 90°, 
normalisé à 0.29g (0.21 d s ) .  

Périodes. T (sj 

Figure Cl 8 Accélérations spectrales normalisées du séisme de Whittier (1987) et du 
CNBC 1995. 



Artificiel (BC71) 

Figure Cl9 Séisme artinciel, R=70km et Mp7.2, BC07172, normalisé à 0.12g (O2 1 
mk). 

Périodes, T(s) 

Figure C20 Accélérations spectrales normalis6es du séisme artinciel et du CNBC 1995. 



Imperia1 Valley 

Figure C21 Séisme d'Imperia1 Valley (1979), El Centro, Anderson road, N230, 
normalisé à 0.l7g (0.097 mls ) .  

Périodes (s) 

Figure C22 Accélérations spectrales n o d s é e s  du séisme d'El Centro (1979) et du 
CNBC 1995. 



Figure C23 Séisme de Nahami (1985), Battiement Creek, NWT, N270, normalisé à 
0.18g. 

Périodes (s) 

Figure C24 Accélératiom spectrales nomialisées du séisme de Nahanni (1985) et du 
CNBC 1995. 



Whittier 

Figure C25 Séisme de Whittier (1987), Hollywood storage, Californie, O", normalisé à 
0.2 1 g (0.097 d s ) .  

Figure CS6 Accélérations 
CNBC 1995. 

1 

spectrales 

195 2 

Phiodes (s) 

normaiisées du séisme 

275 3 

de Whittier (1987) et du 



Chicoutimi (CHIC) 

Figure C27 Séisme du Saguenay (1988). Chicouîimi nord (site 16), N124, normalisé à 
O. l8g. 

Figure C28 

O O95 1 

Accélérations spectrales 

195 2 

Feriodes (s) 

du séisme du Saguenay (1988) et du CNBC 
normalisées à 0.18g. 



10 

Temps (s) 

Figure C29 Séisme du Saguenay (1988), Les Éboulements (site 20), NO, normalisé à 
O. Mg. 

Pdriodes (s) 

Figure C30 Accélérations spectrales nomalisees du séisme du Saguenay (1988) et du 
CNBC 1995. 



Figure C3 1 Séisme du Saguenay (1988), La Maibaie (site 8), N063, normalisé à 0.18g. 

Périodes (s) 

Figure C32 Accélérations spectrales du séisme du Saguenay (1988) et du CNBC 1995 
normalisées à 0.18g. 



Artificiel (U55) 

Figure C33 Séisme artificiel, R=30 km et MW = 5.5, ENA03 155, nom& à 0.l8g. 

O 0 3  1 1,s 2 

Périodes (s) 

Figure C34 Accélérations spectrales normalisées du séisme artificiel ENA03 155 et  du 
CNBC 1995. 



Artificiel (Q55) 

Figure C35 Séisme amficiel, R=30 km et MW = 5.5, ENA03255, normalisé à 0.18g. 

Périodes (s) 

Figure C36 Accélérations spectrales du séisme artificiel ENA03255 et du CNBC 1995 
normalisées a 0.1 8g. 



Artificiel (Ei70) 

Figure C37 Séisme amficiel, R=150 km et MW = 7.0, ENA1 5 170, normalisé à 0.18g. 

Périodes (s) 

Figure C3 8 Accélérations spectrales du séisme @ciel ENA 1 5 1 70 et du CNBC 1 995 
normalisées à 0.1 8g. 



Artificiel @70) 

Figure C39 Séisme artificiel, R450 km et MW = 7.0, ENA15270, n o d s é  à O.18g. 

Figure C40 Accélérations spectrales 
normalisées à 0.18g. 

du séisme artificiel ENA1 5270 et du CNBC 



ANNEXE D 

Cette annexe présente les valeurs maximales des efforts obtenus dam les 

diagonales et dans les poteaux lors d'analyses dynamiques non-linéaires effectuées sur 

des bâtiments dont le système de résistance aux charges latétales était composé de 

contreventements en chevrons. 

Les tableaux Dl à D4, présentent respectivement la ductilité maximale en tension 

et en compression, dans les sections de diagonaies, 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 (Tm& exprimé en proportion de la résistance disponible dans les diagonaies 

(AgFy) sont présentés au tableau DS. 

Dans les figures Dl à D16, on constate que les déformations inélastiques dans les 

sections de diagonales sont concentrées à un certain étage quand la résistance disponible 

dans les sections de diagonales est inférieure aux efforts prédits par une analyse 

élastique du bâtiment. 



Tableau D l  Ductilité maxùnale en traction (c( = 6 incl--- f 6 ,J 

Bâtiments 

Étages 

Vancouver Montda1 1 

0.70 1 OAO 

Tableau D2 Ductilité maximale en compression (p = 6 iniIdque / 6 Y) 

Bâtiments Vancouver Montréal 



Tableau D3 Taux d'utilisation des diagonales (p AgFy / T ,) 

Vancouver Montréal 

Tableau D4 Efforts de compression nomalise dans les poteaux (P / C -) 

Bâtiments I 
J 

Vancouver Montréal 



Tableau DS Valeurs mavimaes anticipée 0 .  exprimée en proportion de AgFy de la 

diagonale. 



RÉSULTATS BÂTIMENTS sXTUÉS À VANCOUVER, LARGES, Rz2.0 

Figure D l  Vx / Vbase 

Figure D3 Vx / Vbase 

-0- (Vr) 
-(CNB) 

d ( d y n -  Lin-) 

Figure D2 Ductilités maximales 

Fi y re D4 Ductilités maximales 



O - O -- 
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Figure D5 Vx / mase Figure D6 Ductilités maximales 

Figure D7 Vx / Vbase Figure D8 Ductilités maximales 
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Figure Dl1 Vx / Vbase 

Figure Dl0 Ductilités maximaies 
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Figure Dl2 Ductilités maximales 



Figure Dl3 Vx / Vbase Figure Dl4 Ductilités maximales 
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ANNEXE E 

MODES DE VIBRATION 

Cette annexe présente les déformCes de diff6rents bâtiments. L'influence des 

modes supirieurs de vibration permet d'expliquer la concentration de ductilité dans les 

étages supérieurs des bâtiments. Pour chaque hauteur de bâtiment, le modèle est 

présenté ainsi que la déformée pour chacun des deux premier modes de vibrations. 




















