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ETUDE PARAMETRIQUE DE LA REP,ONSE NON L‘INEAIRE DES PONTS
EXISTANTS ET DE LEUR FRAGILITE SISMIQUE A LA PERTE D’APPUI

Jean-Francois BELLEAU

RESUME

La majorité des ponts existants au Canada ont été construits a une époque ou les connaissances
en maticre de génie parasismique ne permettaient pas d’assurer une performance sismique
adéquate. Cela a abouti a un parc de ponts existants avec des déficiences sismiques qui doivent
étre évaluées. Cette theése vise a évaluer la performance des ponts existants quant a leur risque
de perte d’appui associé¢ aux déplacements de leurs tabliers sous I’effet de sollicitations
sismiques caractéristiques de I’Est du Canada. Une étude paramétrique de la réponse non
linéaire est effectuée avec 12 modeles de ponts générés sur la base d’un inventaire de 733 ponts
existants. Les mod¢eles de ponts ont ét¢ soumis a un ensemble de 14 accélérogrammes
historiques et artificiels représentatifs de la sismicité et de la 5° génération de connaissances
de I'aléa sismique des régions de I’Est du Canada. Les réponses sismiques des modeles analysés
ont permis d’évaluer I’influence relative des paramétres géométriques clés sur la vulnérabilité
structurale des ponts. Celle-ci est exprimée en termes de ductilité et de déplacements associés
a la perte d’appui ou a I’effondrement du tablier. Cela permet de quantifier leur impact sur la
fragilit¢ structurale ou les probabilités d’atteindre ou de dépasser un niveau
d’endommagement. La fragilité est exprimée sous forme de courbes définies en fonction de
critéres d’états limites de dommages associés a la perte d’appui des tabliers de ponts et aux
parametres géométriques reliés aux longueurs requises d’assise minimale. L’ensemble des
résultats obtenus ont aussi permis de proposer une équation pour la prédiction des
déplacements sismiques pouvant étre utilisée dans un contexte d’évaluation de la vulnérabilité
sismique des ponts existants. I est également proposé de calculer les longueurs requises
d’assise minimale en fonction de la période du pont au lieu des parameétres géométriques. Ceci
permet de mieux identifier les ponts dont le risque de perte d’appui est plus élevé. Ultimement,
cela permettrait de mieux cerner les interventions requises et les plus efficaces sur les
infrastructures routiéres dans le but d’augmenter la sécurité lors d’événements sismiques

importants.



Mots-clés : Ponts, viaducs, séismes, tremblements de terres, vulnérabilité structurale et
sismique, paramétres géométriques et structuraux, réponse non linéaire, courbes de fragilité,
méthode d’évaluation, équation, longueur requise d’assise minimale, longueur de la travée,

hauteur du systéme de pile ou des colonnes, biais du tablier



PARAMETRIC STUDY OF THE NONLINEAR RESPONSE OF EXISTING
BRIDGES AND THEIR SEISMIC FRAGILITY TO SUPPORT LOSSES

Jean-Francois BELLEAU

ABSTRACT

The majority of existing bridges in Canada were built when earthquake engineering knowledge
was insufficient to ensure adequate seismic performance. This has resulted in existing bridges
with seismic deficiencies that need to be assessed. This thesis aims to evaluate the performance
of existing bridges with respect to their risk of support losses associated with the displacement
of their decks under the effect of seismic loads characteristic of Eastern Canada. A parametric
study of the nonlinear response is performed with 12 bridge models generated based on an
inventory of 733 existing bridges. The bridge models are subjected to a set of 14 historical and
artificial accelerograms representative of the seismicity and the 5" generation of knowledge
about the seismic hazard of regions of Eastern Canada. The seismic responses of the models
analyzed allow to evaluate the relative influence of key geometric parameters on the structural
vulnerability of existing bridges. It is expressed in terms of ductility and displacements
associated with support losses or the collapse of the deck. This allows to quantify their impact
on structural fragility or the probabilities of reaching or exceeding a level of damage. Fragility
is expressed with curves defined according to damage limit state criteria associated with
support losses for bridge decks and geometric parameters related to the minimum required
support length. All the results obtained also allow to propose an equation for the prediction of
the seismic displacements that can be used in a context of assessing the seismic vulnerability
of existing bridges. It is also proposed to calculate the minimum required support length based
on the period of the bridge instead of the geometric parameters. This allows to better identify
the bridges with higher risk of support losses. Ultimately, this would allow to better identify
the required and most effective interventions on road infrastructures in order to increase safety

during major seismic events.
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Keywords : Bridges, viaducts, seisms, earthquakes, structural and seismic vulnerability,
geometric and structural parameters, nonlinear response, fragility curves, analysis method,
evaluation, assessment, minimum required support length, span length, pier or columns height,

deck skew
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sismique pour la transformation angulaire des composantes horizontales des
signaux sismiques selon leurs directions principales



ai(t) et ax(t)

doi

deg

des

di

fc
FCC

FCO

fsu

fy ou fye

Ji

XXXI

Composantes horizontales orthogonales transformées selon les directions
principales (1, 2) du mouvement sismique pour la transformation angulaire des
composantes horizontales des signaux sismiques selon leurs directions
principales

Coefficient de régression en lien avec le modele probabiliste de demande
sismique

Déplacement
Diamétre des barres longitudinales d’acier d’armature

Déplacement sismique du sol induit par la variation spatiale des mouvements
du sol selon le CEN

Demande effective de déplacement sismique selon le CEN

im valeur décrivant la demande sismique selon les analyses dynamiques non
linéaires

Déplacement du sol de conception selon le CEN

Fréquence de vibration

Résistance en compression spécifiée du béton

Résistance en compression spécifiée du béton confiné

Résistance en compression spécifiée du béton non confiné

Résistance maximale en traction spécifiée du béton

Résistance maximale en traction des barres longitudinales d’acier d’armature
Résistance ¢élastique en traction des barres longitudinales d’acier d’armature
Accélération gravitationnelle (9,81 m/s? ou 9,81 N/kg)

ime étage en lien avec le spectre ou diagramme de capacité

Nombre de parameétres structuraux considérés dans le protocole

Rigidité selon la deuxiéme loi de Newton

Rigidité selon le calcul de la période de vibration



XXXII

Im

In

10V et lovo

lovl et 10V2

td

uG

Rigidité selon les lois de comportement des appareils d’appui en élastomere
Longueur des travées selon le JRA

Longueur d’assise minimale assurant une transmission sécuritaire de la réaction
de la charge verticale selon le CEN

Espace log-normale

Longueurs d’assise au niveau des joints mobiles aux culées d’extrémité ou en
travée ou aux piles intermédiaires selon le CEN

Longueurs d’assise minimale calculées pour les deux structures adjacentes
selon le CEN

Masse selon la deuxiéme loi de Newton
Masse selon le calcul de la période de vibration

Masse linéaire du tablier pour le calcul de la fréquence de vibration des ponts a
une traveée

Masse concentrée au niveau du "¢ étage en lien avec le spectre ou diagramme
de capacité

Numéro du mode de vibration de flexion pour le calcul de la fréquence de
vibration des ponts a une travée

Nombre de parameétres structuraux réduits considérés dans le protocole
Coefficient de corrélation croisée ou coefficient de covariance pour la
transformation angulaire des composantes horizontales des signaux sismiques

selon leurs directions principales

Durée totale du séisme pour la transformation angulaire des composantes
horizontales des signaux sismiques selon leurs directions principales

Demande maximale en déplacement sismique en considérant la liquéfaction du
sol selon le JRA

Variable indépendante de 1’équation de la courbe de tendance

Variable dépendante de 1’équation de la courbe de tendance



XXXII

Alphabet latin majuscule

A

> > > >

As

ARS

Bi ou B;

Site/zone sismique faible selon I’AASHTO

Site de classe 4 (roc) selon le CNBC

Pseudo-accélération standard en lien avec le spectre ou diagramme de capacité
Aire de la section du tablier

Neeud caractéristique représentant des zones pertinentes ou se trouvent des
colonnes aux extrémités du systéme de pile

Nouvelle information obtenue selon la théorie bayésienne et a 1’aide du
théoréme de Bayes

Aire en plan du bloc d’¢élastomere

Coefficient d’accélération du site selon ’AASHTO
Accélération spectrale correspondant a la période T’
Site/zone sismique faible-modéré selon I’AASHTO

Neceud caractéristique représentant des zones pertinentes ou se trouvent des
colonnes aux extrémités du systéme de pile

Information mise a jour selon la théorie bayésienne et a I’aide du théoréme de
Bayes

Site/zone sismique modéré-élevé selon I’AASHTO
Site de classe C (conditions de référence du sol) selon le CNBC
Capacité structurale en lien avec la fragilité

Nceud caractéristique représentant des zones pertinentes ou se trouvent des
colonnes aux extrémités du systeme de pile

Coefficient établi selon le type de sol rencontré sur le site pour le calcul de EQ
Site/zone sismique €levé selon ’AASHTO

Demande structurale ou demande sismique en lien avec la fragilité



XXXIV

DrpB (Biais = 0°)

Drpr

Drp

Fy

FlouF2o0uF3

FD

Ie

Spectre de déformation en lien avec le spectre ou diagramme de capacité

Neeud caractéristique représentant des zones pertinentes ou se trouvent des
colonnes aux extrémités du systéme de pile

Charge permanente de la structure pour le calcul de EQ

Déplacement sismique maximal au haut de la pile intermédiaire pour le séisme
de conception selon le CEN

Déplacement longitudinal prédit selon une régression linéaire multiple a trois
parameétres en considérant la période fondamentale de vibration et un biais nul

du tablier

Déplacement longitudinal prédit selon une régression linéaire multiple a trois
parametres incluant la période fondamentale de vibration et le biais du tablier

Déplacement longitudinal prédit selon une régression linéaire multiple a cinq
parameétres incluant les paramétres géométriques

Module d’élasticité

Force latérale « sismique » appliquée horizontalement dans chaque direction au
centre de gravité du poids de la structure

Force
Limite d’¢lasticité des appareils d’appui

Effort dans la direction longitudinale ou transversale (selon le contexte) de
I’¢lément étudié (appareils d’appui ou colonne)

M¢éthode de calibration des signaux sismiques dans le domaine fréquentiel
Module de cisaillement

Hauteur moyenne des systémes de piles qui supportent le tablier du pont
jusqu’au joint de tablier suivant ou hauteur d’une colonne ou du poteau pour le
calcul de N

Inertie

Inertie effective des colonnes

Inertie brute des colonnes



Ix

IM

K

K1 ou Kii

K2 ou K¢z

L

Letr

Lo

M*

Max

XXXV

Inertie longitudinale du tablier
Inertie transversale du tablier

Mesure quelconque de I’intensité sismique en lien avec le modele probabiliste
de demande sismique

Moment d’inertie de torsion du tablier

Coefficient de modification

Rigidités du pont selon 1’équation du MRAD

Rigidité de I’appareil d’appui en élastomere

Rigidité initiale aux joints

Rigidité plastique aux joints

Longueur du tablier d’un joint a 1’autre ou longueur du tablier adjacent aux
joints d’expansion ou longueur des travées jusqu’au joint de tablier adjacent ou
jusqu’a I’extrémité du tablier pour le calcul de N

Distance entre deux infrastructures selon le JRA

Longueur de la colonne entre la section critique et le point d’inflexion pour le
calcul de la longueur de la zone de rotule plastique équivalente

Longueur effective du tablier selon le CEN

Distance au-dela de laquelle les mouvements du sol peuvent étre considérés
comme complétement non corrélés selon le CEN

Longueur de la zone de rotule plastique équivalente
Longueur de la superstructure continue selon le JRA
Magnitude lors de la description des séismes

Modg¢le de pont pour la désignation des paires pont-séisme

Masse modale effective pour le mode de vibration fondamental en lien avec le
spectre ou diagramme de capacité

Maximum statistique



XXXVI

Min

Méd

N

Minimum statistique

Meédiane statistique

Moyenne statistique

Nombre d'étages en lien avec le spectre ou diagramme de capacité

Nombre d’intervalles équiprobables en lien avec la technique d’échantillonnage
latin hypercube

Nombre de valeurs décrivant la demande sismique selon les analyses
dynamiques non linéaires

Longueur d’assise empirique minimale requise au code a I’appareil d’appui mobile

Nmodifié sans 200mm Longueur d’assise empirique minimale a 1’appareil d’appui mobile modifié en

NProposé

P ou Pr

Py

Sa

Sasim

S Atarg

considérant un coefficient de modification, K = 1,5 et en éliminant I’interaction
sol-structure et le déphasage, 200 mm

Longueur d’assise obtenue d’une courbe de tendance bonifiée tel que proposée
dans cette étude

Fragilit¢ ou probabilité de rupture ou probabilité d’atteindre ou de dépasser
différents niveaux de dommage

Force verticale associée a la charge permanente du poids propre du tablier
Distance hypocentrale ou rayon lors de la description des séismes
Coefficient de détermination linéaire de Pearson

Angle du biais mesuré entre 1’axe du tablier et de I’appui ou a partir de la
normale de la travée selon I’AASHTO

Séisme pour la désignation des paires pont-séisme
Spectre d’accélération du sol ou accélération spectrale

Spectre d’accélération moyen des accélérogrammes pour 1’étalonnage des
accélérogrammes bidirectionnels artificiels

Spectre d’accélération cible pour 1’¢talonnage des accélérogrammes
bidirectionnels artificiels



XXXVII

Sc Meédiane de la capacité en lien avec la probabilité d’atteindre ou de dépasser
différents niveaux de dommage

Sd Spectre de déplacement du sol ou déplacement spectral

Sp Meédiane de la demande en lien avec le mod¢le probabiliste de demande sismique
Se Longueur d’assise pour les ponts droits selon le JRA

Sem Minimum de longueur d’assise permise selon le JRA

Sko Longueur d’assise pour les ponts en biais selon le JRA

Sk Longueur d’assise pour les ponts courbes selon le JRA

S1 Rapport du spectre de la composante majeure S/ pour I’étalonnage des

composantes horizontales des signaux sismiques

S2 Rapport du spectre de la composante mineure S2 pour 1’étalonnage des
composantes horizontales des signaux sismiques

T Période de vibration

T Epaisseur totale du matériau d’élastomeére

Tanalyse Période de vibration telle qu’obtenue par le logiciel d’analyse structurale
Tealcul¢e Période de vibration telle qu’obtenue par I'utilisation de calculs manuels
Tmin Période de vibration minimale

Tmax Période de vibration maximale

Tn Période de vibration naturelle

TD Meéthode de calibration des signaux sismiques dans le domaine temporel
U Coefficient de Poisson pour le logiciel d’analyse structurale

Un Déplacement

Ul Déplacements longitudinaux du tablier aux appareils d’appui mobiles

U2 Déplacements transversaux du tablier aux appareils d’appui mobiles
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Vb Cisaillement a la base
W Masse du pont selon 1’équation du MRAD

W Poids sismique du pont



LISTE DES SYMBOLES ET UNITES DE MESURE

UNITES DE BASE

% pourcentage

© degré

S ou sec seconde

Hz Hertz

UNITES GEOMETRIQUES
Distance/Longueur

mm millimétre

cm centimetre

m metre

km kilometre

" pouce (25,4 mm)
Superficie/Surface/Aire

m? metre carré

UNITES MECANIQUES

Inertie

m* métre exposant 4
Accélération

g accélération gravitationnelle (9,81 m/s? ou 9,81 N/kg)
m/s? metre par seconde carré
Rigidité/Poids linéaire et volumique des éléments
N/m Newton par metre

N/m? Newton par metre carré

kN/m kiloNewton par métre linéaire
kN/m? kiloNewton par métre cube
Force

N Newton

kN kiloNewton
Résistance/Contrainte/Déformation

MPa mégaPascal

m/m meétre par metre
Masse/Masse linéaire/Poids

kg kilogramme

kg/m kilogramme par métre

tsf ton per square foot (tonne par pied carré)

Dilatation thermique
mm/mm/°C  millimétre par millimétre par degré Celsius

UNITES DE MAGNITUDE

mb magnitude d’onde de volume (body waves)
MnN magnitude Nuttli
M;s magnitude d’onde de surface (surface-wave)

Mw magnitude de moment






INTRODUCTION

0.1 Contexte

Le Québec n’est pas a I’abri des séismes. Lors d’un tel événement, les dommages causés aux
infrastructures, notamment aux ponts assurant les liens géographiques et socio-économiques,

peuvent affecter le sentiment de sécurité des usagers et 1’organisation de la société.

Il se produit des séismes dans toutes les régions du Canada, mais les dommages causés par les
mouvements du sol sont plus ¢élevés dans certaines zones que dans d'autres. Selon Séismes
Canada (2016a), « les dommages causés par un tremblement de terre dépendent de la fagon
dont le sol bouge et dont les batiments sont construits dans la région touchée ». Par conséquent,
il existe un risque sismique pour toute construction neuve ou existante (batiments, ponts, etc.).
Ce risque sismique s’évalue en considérant I’aléa sismique, soit la probabilité qu’un séisme
d’une intensité donnée survienne pour une période de récurrence établie; la fragilité structurale,
soit la probabilité qu’une structure subisse des dommages a la suite d’un séisme; et la valeur
socio-économique des ouvrages expos€s exprimée généralement en valeur monétaire. Cette
valeur socio-économique prend en considération la nécessité d’opération de 1’ouvrage et
d’accés aux services nécessaires ainsi que I’impact des dommages, des enjeux et des
répercussions a la suite d'une perte d’un pont sur le réseau routier résultant d’une fermeture,
temporaire ou permanente, et/ou d’un effondrement, partiel ou complet, de I’ouvrage. En
conséquence, la connaissance des trois constituantes du risque (aléa sismique, fragilité
structurale et valeur socio-économique) suggere une gestion globale du risque par les autorités

compétentes pour un réseau durable, diversifié, intégré, efficace et sécuritaire, donc résilient.

Lorsqu’on considere la fragilité structurale combinée a un ou plusieurs éléments de la valeur
socio-économique, on fait référence alors au concept de vulnérabilité structurale. On fait aussi
souvent référence a la vulnérabilité structurale comme appréciation de la capacité de la
structure a résister a un séisme sans nécessairement y lier la notion de probabilité de dommages

propre a la fragilité. Dans ce texte, on parlera de structure vulnérable ainsi que de vulnérabilité



structurale ou sismique dans sa définition plus large alors que I'utilisation du terme fragilité

fera référence a 1’estimation ou I’évaluation de la probabilité de dommages.

0.2 Problématique

Des études sismiques récentes et le constat de dommages subis par les ponts lors de séismes
survenus a travers le monde ont démontré que la perte d’appui des tabliers de ponts peut mener
a D’effondrement de sa superstructure. La perte d’un ouvrage ou sa fermeture, méme
temporaire, sur le réseau de transport peut avoir des conséquences importantes pour les
utilisateurs sous et/ou sur 1’ouvrage. La nécessité d’examiner la vulnérabilité structurale des
ponts en lien avec la perte d’appui sous charges sismiques est donc justifiée et nécessaire,
notamment dans une optique de planification des travaux de réhabilitation pour conserver les

liens territoriaux, sociaux et économiques.

0.2.1 Etat de la situation des ponts au Québec

Selon le Code canadien sur le calcul des ponts routiers (CAN/CSA-S6-2019), la conception
parasismique des ponts peut étre basée sur la performance en considérant des événements
sismiques ayant une probabilité d’occurrence de 2 %, 5 % et 10 % en 50 ans. En d’autres
termes, ces nouveaux ponts doivent résister a des séismes ayant, respectivement, des périodes
de retour de 2475 ans, 975 ans et 475 ans, et ce, tout en permettant certains dommages modulés
selon la classification du pont a I’exception de la perte d’appui causant un effondrement des
tabliers qui n’est acceptable dans aucun cas. Ainsi, les ponts doivent, selon leur classification
(ponts de secours, ponts d’urgence ou autres ponts), étre congus pour rencontrer des critéres
minimaux de performances structurales, fonctionnelles et de service sous des aléas sismiques
spécifiés. Les premicres exigences de conception parasismique ont été introduites en 1974 dans
le code de conception des ponts. Ces exigences considéraient un pourcentage du poids du pont
(arbitraire et généralement faible car il ne considére que certains paramétres et exclut la période
fondamentale du pont) a appliquer latéralement afin de s’assurer que les ponts résistent a un

éventuel évenement sismique. Cependant, un grand nombre de ponts ont été construits bien



avant I’introduction de ces exigences parasismiques en 1974 qui, a I’époque n’intégrait pas
d’exigences sur la longueur minimale d’assise. Par ailleurs, ces exigences ont ét¢ introduites
en 1981 avec la premiere équation empirique de longueur d’assise minimale. Cette équation
visait a contrer la perte d’appui et I’effondrement des tabliers en se basant sur des observations
faites lors de plusieurs s€ismes qui ont eu lieu dans les années 1960-1970, dont possiblement
le séisme de Niigata en 1964 et le séisme de San Fernando en 1971. Par conséquent, ces
structures de ponts sont considérées comme structuralement vulnérables a la perte d’appui de
leurs tabliers et sont susceptibles de subir des dommages importants lors d’événements
sismiques modérés a élevés anticipés dans les régions de I’Est du Canada. La probabilité de
subir des dommages en cas de séisme, ou la fragilité structurale de ces ponts, est lice a I’age

des ponts, car I'année de construction est une indication du niveau de conception parasismique.

Par exemple, en 2013, le réseau routier du Québec comptait 5357 ouvrages d’art, dont prés de
70 % des structures, sous la responsabilité du Ministére des Transports du Québec (MTQ),
avaient été construites entre 1960 et 1980 (Ministére des Transports du Québec, 2014). Par
ailleurs, la Figure 0.1 montre que pres de 50 % des ponts sous la juridiction provinciale ont été
construits avant les années 1970 et avant I’introduction des exigences parasismiques dans le

code.

N
o

Pourcentage (%)

15 +

Décennie de construction

Figure 0.1 Année de construction des ponts au Québec
Adaptée du Ministere des Transports du Québec (2014)



Toujours selon le Ministére des Transports du Québec (2014), mis a part la réhabilitation
sismique, des travaux de réparation sont généralement nécessaires 30 ans apres la construction
d’un ouvrage et les besoins d’entretien et de réparation atteignent une pointe importante pour
laquelle environ 28,8 % des structures nécessitent des travaux au cours des cinq prochaines
années, mais toutes les structures en service sont sécuritaires. De plus, Nielson (2005)
mentionne que, hormis pour les ponts situés en Californie, le passage des procédures de
conception conventionnelle vers des procédures de conception parasismique, introduites vers
1975, n'a eu lieu, dans les faits, que vers les années 1990, voire au milieu des années 2000 au

Canada.

Une des ruptures les plus fréquemment observées, et associée a la vulnérabilité structurale lors
de séismes majeurs passés, est la perte d’appui des tabliers de ponts. L importance de prévoir
une longueur d’assise suffisante aux appareils d’appui mobiles des tabliers de ponts pour
accommoder les déplacements importants induits par les séismes a ét¢ démontrée par
Yashinsky et al. (2010). Lors d’un séisme, si cette longueur d’assise est trop courte, des
dommages importants et des conséquences désastreuses peuvent survenir dont la possibilité
d’effondrement de tabliers de ponts (voir la Figure 0.2a). La longueur d’assise doit pouvoir
accommoder des déplacements importants occasionnés lors d’un séisme (voir la Figure 0.2b).
Ainsi, les codes proposent des équations pour déterminer les longueurs d’assise minimale a
respecter (American Association of State Highway and Transportation Officials, 2011, 2012;
Association canadienne de normalisation, 2019; California Department of Transportation,

2008, 2013; Comité Européen de Normalisation, 2012; Japan Road Association, 2002).

Les principaux parameétres contribuant a la perte d’appui sous ’effet des sollicitations
sismiques sont: (a) le nombre de piles et de travées, (b) les conditions de retenue, (c) la
longueur d’assise et (d) le systeme de retenue latérale. On compte aussi, parmi les parametres
géométriques influents, la hauteur des piles et les irrégularités en élévation, la longueur des
travées et les irrégularités en plan ainsi que le biais du pont. Le comportement du sol, les
déplacements et les rotations des culées et des fondations ainsi que les déplacements et

rotations déphasés entre les différentes parties du pont jouent aussi un role. Cependant, les



équations répertoriées pour déterminer une longueur d’assise minimale intégrent
principalement les paramétres géométriques et elles considérent I’influence des autres

paramétres de fagon plus globale.

Figure 0.2 a) Travées d’un pont s’étant effondré a cause de la perte d’appui de leurs poutres
et b) Viaduc ayant subi d’importants déplacements
Tirée de Yashinsky et al. (2010)

Néanmoins, la majorité des ponts existants au Québec ont ét¢ congus avant 1’introduction des
exigences de conception parasismique et encore bien avant I’introduction de 1’équation de la
longueur d’assise minimale dans le code canadien. Il est donc difficile de connaitre ce qui a
guid¢ le calcul des longueurs d’assise autour des années 1970, a savoir si les déplacements dus
au retrait, a la température ou au freinage étaient considérés ou si simplement des dispositions
de géométrie de mise en place étaient considérées, voire peut-&tre une combinaison des deux

possibilités.

De plus, la longueur d’assise n’est pas une donnée actuellement inscrite dans I’inventaire des
ponts existants et commence aussi tout juste a étre inventoriée au M7Q. 1l est donc difficile de
connaitre la longueur d’assise utilisée pour les ponts existants sans un relevé in situ pour

chaque ouvrage. Il convient donc d’aborder ce probléme en comparant les déplacements prévus



des ponts existants sous différentes sollicitations sismiques aux valeurs limites prescrites pour

la longueur d’assise minimale telle qu’exigée par le code actuel de conception des ponts.

0.2.2 Evaluation de la vulnérabilité sismique des ponts

Dans ’optique, entre autres, de mieux planifier les mesures d’urgence en cas de séisme ou les
interventions de mise aux normes parasismiques des ponts, les gestionnaires d’ouvrages
disposent de différents outils d’évaluation de la vulnérabilité¢ sismique des ponts. Ces outils
reposent, d’une part, sur 1’é¢tude des dommages causés aux ponts lors de séismes antérieurs,
survenus notamment en Californie (séisme de Northridge en 1994) ou ailleurs dans le monde,
et, d’autre part, sur des analyses détaillées de ponts. Ces analyses permettent d’étudier la
réponse non linéaire du pont pour différents scénarios sismiques tout en évaluant 1’influence
de différents parametres sur cette réponse (Choi et al., 2004). Elles sont de trois types :

e Spécifique a un ouvrage ciblé (analyse détaillée d’un seul pont);

e Me¢éthode de classement indicielle généralisée (triage);

e M¢éthode d’analyse de fragilit¢ d’un ensemble de ponts.

Au MTQ, I’évaluation de I’indice de vulnérabilité¢ sismique (/VS) des ponts est faite a I’aide
d’une méthode indicielle dont la forme a ét¢ revue au cours des années 2010 (Hida, 2009;
Nollet et al., 2013). Par exemple, la version de 1995 (voir la Figure 0.3) ne permettait pas de
répartir nettement les ouvrages moyennement et trés vulnérables ainsi que de distinguer
précisément si un ouvrage devait €tre prioris€ ou non. La Figure 0.3a) montre I’/VS en fonction
de I’année de construction respective des ponts. Sachant que les exigences de conception
parasismique ont été introduites en 1974, les ponts construits avant cette date devraient
présenter une vulnérabilité plus élevée, donc un résultat sur cent plus faible; alors que les ponts
construits avec ces exigences lors de leur conception devraient avoir une vulnérabilité plus
faible, donc un résultat sur cent plus élevé. Malheureusement, aucune corrélation claire ne
semble démontrer cette situation. Par ailleurs, la Figure 0.3b) illustre I’/VS de ce méme parc
de ponts en fonction du biais, soit I’angle entre I’axe longitudinal du pont et une ligne

perpendiculaire a 1’axe des appareils d’appui (ou de la face de la culée). Les ponts droits



devraient avoir une vulnérabilité plus faible alors que les ponts en biais devraient présenter une
vulnérabilité plus élevée. Encore 1a, la corrélation selon ce critére est difficile a établir, car
I’influence du biais n’est pas bien représentée. Cependant, la révision faite en 2013 offre une

meilleure répartition (Nollet et al., 2013).
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Figure 0.3 Indice de vulnérabilité sismique des ponts du MTQ avec la méthode de 1995
selon a) I’année de construction du pont et b) le biais du tablier
Adaptée des données de Lemaire (2013)

L’¢étude de la vulnérabilité sismique a I’aide de courbes de fragilité pour les ponts n’est pas
une approche nouvelle (Bowers, 2007; Nielson, 2005; Nielson & DesRoches, 2003; Padgett,
2007; Shinozuka et al., 2003). Cependant, au Québec, seulement deux études ont été réalisées

avec cette approche.

Danusa Haick Tavares (2012) a étudi¢ la vulnérabilité sismique avec des courbes de fragilité
pour les ponts a travées multiples (trois travées) pour cinq classes de ponts (sur 31 classes
¢tablies) tout en faisant une validation pour le pont Chemin des Dalles au Québec. Différents
paramétres ont été considérés dans cette étude, parmi lesquels on retrouve le type de sol, le
type de fondation, le type de pile et le type de culée. Certains parametres géométriques ont
aussi été considérés dans les modeles de ponts en faisant varier la longueur totale, la largeur
totale, la hauteur totale des colonnes ainsi que le rapport de la travée la plus longue sur la

longueur totale.



Juliana Ruiz Suescun (2010) a poursuivi les travaux ci-dessus en concentrant ses efforts sur
les ponts a travées multiples (trois travées), sur la classe de ponts a poutres continues en béton
armé et sur la validation pour le pont Chemin des Dalles au Québec. Son étude porte sur
I’intégration concrete des parametres dans la modélisation avec le logiciel OpenSEES
développé par le Pacific Earthquake Engineering Research Center (2006). Ces paramétres de

modélisation comprennent le comportement du sol, des fondations et des culées.

Il est donc nécessaire de mieux traiter le risque sismique des ponts a travées simples et
multiples simplement appuyées par I’étude de I’incidence de différents parameétres sur leur
vulnérabilité structurale. En effet, pour obtenir une réponse représentative des ponts existants,
il faut utiliser un échantillon représentatif. Faire varier les propriétés géométriques et
mécaniques en adoptant un modéle et une approche statistique référencée permet de
s’intéresser principalement aux parametres géométriques liés aux longueurs requises d’assise
minimale et aux critéres d’états limites de dommages (ductilité en courbure des colonnes,
déplacements longitudinal et transversal du tablier aux appareils d’appui mobiles) associées a

la vulnérabilité structurale de perte d’appui des tabliers.

Ainsi, I’état des connaissances actuelles ne permet pas d’évaluer clairement la vulnérabilité

sismique des ponts en lien avec la perte d’appui des tabliers. Les aspects en cause sont :

1. Le manque de données sur les déplacements prévus des tabliers aux appareils d’appui
mobiles des ponts existants lors de séismes;

2. L’absence de données sur la fragilité structurale pour un échantillon de ponts représentatifs
de I’inventaire des ponts au Québec;

3. L’équation de la longueur d’assise minimale, prescrite par le code et utilisée dans la
conception de nouveaux ouvrages, n’est pas nécessairement adaptée a un contexte

d’évaluation de la vulnérabilité sismique.



0.3 Objectifs

L’objectif principal de cette theése est de contribuer & mieux estimer la vulnérabilité des ponts
existants quant au risque de perte d’appui associé¢ aux déplacements de leurs tabliers sous
I’effet de sollicitations sismiques caractéristiques de I’Est du Canada. La fragilité sera définie
en fonction de critéres d’états limites de dommages associés a la vulnérabilité structurale de
perte d’appui des tabliers de ponts et des parametres géométriques reliés aux longueurs

requises d’assise minimale.

Plus spécifiquement, 1’étude réalisée dans le cadre de cette thése vise a :

1. Evaluer I’influence relative des paramétres géométriques sur la vulnérabilité structurale
des ponts en termes de ductilité et de déplacements associés a la perte d’appui;

2. Quantifier I’'impact des parametres géométriques des ponts existants sur les probabilités de
dommages ou la fragilité structurale;

3. Proposer et valider une équation de la longueur d’assise minimale adaptée a 1’évaluation

de la vulnérabilité sismique des ponts existants.

0.4 Méthodologie

L’ensemble de I’étude est réalisé par des analyses non linéaires sur des mod¢les de ponts
génériques, existants et représentatifs d’un échantillon de ponts du Québec afin d’obtenir leurs
réponses en lien avec la vulnérabilité structurale de perte d’appui de leurs tabliers sous 1’effet
de sollicitations sismiques caractéristiques de I’Est du Canada. Différentes variations
géométriques des modeles de ponts sont considérées par type de pont (nombre de piles et de
travées) selon les conditions de retenue. Ces différentes variations géométriques incluent la
longueur des travées, la hauteur du systeme de pile et le biais du tablier. La variation des
rigidités et des masses des matériaux a été considérée dans I’étude. Ces parametres sont
directement liés aux longueurs requises d’assise minimale. Leur variation permet d’obtenir des
réponses différentes a partir desquelles il est possible d’évaluer et de quantifier 1’influence

relative de ces parametres en lien avec la perte d’appui. Pour ce faire, la méthodologie
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comprend les étapes générales suivantes pour lesquelles divers méthodes et outils de calcul
sont utilisés :
1. FEtat des connaissances et paramétres de ’étude :

1.1. Identification et description des parametres géométriques (macro-variables)
influengant le comportement sismique et la réponse non linéaire des ponts existants
typiques a une, deux et trois travées simplement appuyées;

1.2. Définition de 12 modéeles de ponts génériques et typiques de 1’inventaire du parc de
ponts selon un plan d’expérience factoriel fractionnaire ou trois niveaux (variations
statistiques) sont utilisés pour définir les valeurs des paramétres ciblés;

2. Modélisation et analyses des ponts :

2.1. Modélisation en trois dimensions avec le logiciel de calcul des structures CSIBridge
Version 15.1.1 (Computers & Structures Inc., 2011) des ponts sélectionnés avec des
rotules plastiques pour simuler un comportement non linéaire des matériaux et des
¢léments du pont, et ce, tout en considérant certaines incertitudes des parameétres
structuraux (micro-variables) associés au comportement mécanique;

2.2. Sélection des sé€ismes bidirectionnels caractéristiques de I’Est du Canada;

2.3. Analyse dynamique temporelle non linéaire sous 1’effet des composantes orthogonales
des séismes sélectionnés appliquées a la base des colonnes des modeles de ponts. Au
total, 168 analyses sont réalisées (12 combinaisons de modeles structuraux X 14
accélérogrammes bidirectionnels);

3. Analyse des résultats en termes de déplacements des tabliers et de ductilité en courbure :

3.1. Evaluation de I’influence relative des paramétres géométriques a partir des résultats
obtenus des analyses en termes de déplacements longitudinaux du tablier aux appareils
d’appui mobiles et de ductilité en courbure des colonnes;

3.2. Quantification de I’impact des parametres géométriques sur la réponse structurale des
ponts associée a la perte d’appui du tablier en s’appuyant sur des relations linéaires ou
quadratiques (polynomiales de deuxieme degré);

4. Analyse des résultats en termes de fragilité :
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4.1. Analyses statistiques de la fragilit¢ et développement des courbes de fragilité
représentatives pour chaque critére de réponse (déplacement et ductilité) ou parameétre
du pont étudi¢. Une combinaison adéquate permet d’obtenir des courbes de fragilité
combinée pour un pont ou une classe de pont;

4.2. Utilisation des modeles probabilistes de demande sismique obtenus en comparant les
mesures de réponses structurales maximales avec les critéres d’états limites de
dommages associés permettant d’identifier 1’atteinte ou le dépassement desdits
niveaux de dommages;

4.3. Comparaison des résultats et analyse de I’influence des parametres étudiés en fonction
des données de fragilité générées par les courbes pour évaluer les probabilités de
dommages pour différents ponts et différentes classes de ponts;

5. Analyse des résultats en termes de 1’équation pour les longueurs d’assise minimale :

5.1. Comparaison de [’utilisation de 1’équation pour le calcul des longueurs requises
d’assise minimale normalement utilisée dans un contexte de conception comme critére
pour évaluer la vulnérabilité sismique;

5.2. Développement d’une équation pour prédire le déplacement a partir des résultats
d’analyse;

5.3. Proposition d’une €quation a utiliser dans un contexte d’évaluation de la vulnérabilité

sismique des ponts.

0.5 Originalité et importance du projet de recherche

Les travaux réalisés dans le cadre de cette thése apportent plusieurs contributions originales.
Ces travaux sont orientés vers un éventail de ponts a travée simple et a travées multiples ainsi
que sur I’étude de paramétres différents de ceux préalablement étudiés (Bowers, 2007; Nielson,
2005; Nielson & DesRoches, 2003; Padgett, 2007; Shinozuka et al., 2003; Suescun, 2010;
Tavares, 2012). Cette premicre contribution permet d’enrichir la banque de données et de
courbes de fragilité. Les résultats obtenus permettent d’aborder la problématique de fragilité
sismique des ponts existants de fagon plus large en identifiant I’importance de I’influence de

différents paramétres géométriques sur la réponse aux sollicitations sismiques. Par ailleurs, la
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sensibilité isolée des parametres géométriques est étudi¢e afin de dégager leur importance
relative sur la vulnérabilité structurale des ponts existants par rapport aux normes établies. La
nouveauté scientifique réside dans I’expression de la fragilité¢ des ponts par perte d’appui ce
qui n’a jamais été réalisé auparavant. Le travail, en termes de modélisation ainsi que d’analyse
et de traitement des résultats, a permis de faire le pont entre plusieurs exigences assez
dispersées : maitrise de I’aspect sismique, analyses statistiques et plans d'expérience, courbes
de fragilité, analyses non linéaires, etc. Le souci de trouver des solutions qui conviennent au
contexte de la pratique de 1’ingénierie est, sans contredit, un point fort de la contribution

scientifique.

La quantité de résultats générée impressionnante rend I’analyse complexe, mais a tout de méme
permis de faire ressortir certaines tendances. En effet, les résultats de ce projet de recherche
permettent de quantifier I’influence relative des principaux parametres géométriques visés par
I’étude (longueur des travées, hauteur du systéme de pile et biais du tablier), de dégager une
meilleure connaissance de l’'impact des paramétres étudiés et de dégager une meilleure
compréhension du comportement des ponts existants lors de séismes. Cette étude permet,
notamment, de proposer une approche alternative différente pour I’équation des longueurs
requises d’assise minimale pour les ponts étudiés en fonction de paramétres autres que les
parametres géométriques, soit : la masse, la rigidité et la période de vibration du pont. Cette
nouvelle approche est aussi développée pour proposer une équation de prédiction des
déplacements aux appui pouvant étre utilisée dans un contexte d’évaluation de la vulnérabilité
sismique. Cette connaissance améliorée de la vulnérabilité structurale sous sollicitations
sismiques permet, par exemple, de mieux cibler une réhabilitation adaptée a 1’ouvrage étudié
et de contribuer positivement a relever les défis actuels et futurs du monde du transport au
Québec. En effet, I'équation empirique du code pour le calcul de la longueur d'assise minimale
ne tient pas compte des différences de sismicité entre 1'Est et 'Ouest de I'Amérique du Nord et
elle est vraisemblablement basée sur des études utilisant des données sismiques de I'Ouest. De
ce fait et de ce point de vue, cette étude pourrait déterminer des équations plus adaptées pour

I'Est du Canada.
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Finalement, les travaux présentés dans cette theése ont donné lieu a une présentation d’article
au 23e Colloque sur la progression de la recherche québécoise sur les ouvrages d'art du
Ministere des Transports du Québec (Belleau, 2016a), a une publication d’article dans le
journal Substance ETS (Belleau, 2017¢) et a une soumission d’article au moment du dépot de
la thése au Journal of Engineering Structures (Belleau et al., 2023). Plusieurs affiches
scientifiques et présentations ont également été présentées dans le cadre de nombreux congres,
conférences, séminaires (CTN 2016 et 2017) (Belleau, 2016b, 2017a) et colloques (CEISCE
2015 et 2017) (Belleau, 2015, 2017b).

0.6 Envergure et limites de la thése

Afin de conserver un temps d’analyse raisonnable et selon les notions d’un plan d’expérience
factoriel fractionnaire (un sous ensemble d’un plan d’expérience factoriel complet) (ou
certaines combinaisons sont testées) se rapprochant de la méthode Taguchi (ou certaines
combinaisons particuliéres sont testées) (Karna & Sahai, 2012; Lefebvre, 2012), seulement
trois niveaux (variations statistiques) (valeurs inférieure, médiane et supérieure) des trois
paramétres géométriques et des autres parametres structuraux ont été retenus pour la création
de la matrice d’expérimentation, puisque cela permet d'obtenir les effets de plusieurs
parametres, tout en réalisant un minimum de combinaisons. Par exemple, en plus des trois
combinaisons de modéles formés que des valeurs médianes, seulement neuf combinaisons de
modeles géométriques ont été sélectionnées. Ainsi, c’est un total de 12 combinaisons de
modeles géométriques aléatoires, mais réalistes et représentatifs, qui ont été¢ générés pour la
mod¢lisation analytique. Autrement, 63 combinaisons de modeles géométriques
statistiquement possibles et envisageables auraient dii €tre considérées si toutes les attributions

statistiques possibles avaient été intégrées dans la matrice d’expérimentation.

Cette procédure d’échantillonnage et 1’étude statistique de I’inventaire ont été réalisées sur 452
ponts pertinents afin de rester suffisamment représentatif des 733 ponts de 1’échantillon
générique du parc de ponts offert par le MTQ pour la Direction territoriale de la Capitale-

Nationale. La forte représentativit¢ de ce dernier permet de faire une extrapolation pour
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I’ensemble du parc de ponts du Québec. De plus, la proportion des valeurs comprises a
I’intérieur des trois niveaux (variations statistiques) (valeurs inférieure, médiane et supérieure)
varie de 72 % a 87 %, avec une proportion moyenne de 77 %. Ceci assure une assez bonne
représentativité de I’inventaire avec les valeurs sélectionnées pour les parameétres géométriques

des combinaisons de mod¢les de ponts.

Toutes les 12 combinaisons de modeles structuraux définies au sein de la matrice
d’expérimentation sont soumises a leur base a la sollicitation sismique des composantes
horizontales (accélérogrammes) des signaux sismiques de 14 séismes bidirectionnelles
historiques et artificiels limités a I’Est du Canada seulement. Il y a ainsi 168 paires pont-séisme,
donc il y a 168 analyses dynamiques bidirectionnelles temporelles effectuées pour lesquels des
réponses maximales sont générées dans les deux directions principales (longitudinale et

transversale).

Quelques limites ont été mises en place afin de bien cerner le projet de recherche. Notamment,
cette these est restreinte a I’étude des trois parametres géométriques mentionnés, soient la
longueur des travées, la hauteur du systéme de pile ainsi que le biais du tablier, et ce, dans la
plage de valeurs de I’échantillon offert par le MTQ. Ce sont ces trois parametres géométriques
qui sont directement liés a I’équation actuelle pour le calcul des longueurs requises d’assise
minimale. Il est donc nécessaire de les cibler et de s’y restreindre pour étudier leur influence
relative sur les déplacements longitudinaux du tablier aux appareils d’appui mobiles et la
ductilité en courbure des colonnes ainsi que sur les courbes de fragilité en lien avec la perte
d’appui des tabliers des ponts existants. Le nombre de piles et de travées est, dans une certaine
mesure, aussi évalué par I’entremise de la constitution des principales classes étudiées et
représentatives des ponts, soient celles des ponts d’une travée, deux travées et trois travées, ce
qui représente un total de 91,4 % de Dl’inventaire. Au final, les résultats des réponses

structurales sont exprimés en fonction de ces paramétres et, surtout, de la variation de ceux-ci.

Enfin, comme il y a beaucoup d’autres parameétres structuraux variables, cela multiplie d’autant

les combinaisons de modeles a considérer et, par conséquent, cela limite les études englobant
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plusieurs variables et la possibilit¢ de tirer des conclusions précises sur l’influence en
interaction des parameétres géométriques. Pour pouvoir procéder a des conclusions cohérentes
d’un modéle a I’autre, certaines données structurales ont été fixées selon la variabilité rapportée
dans la littérature. Ces parametres structuraux sont principalement définis par toutes les
propriétés mécaniques et tous les autres attributs, notamment, des matériaux et des éléments
de rigidités et de masses différentes (par exemple : année de construction qui est reliée au
niveau de conception, nombre et aire des sections des colonnes qui est liée a la rigidité
flexionnelle, 1", f,, dimensions des chevétres, propriétés mécaniques des tabliers, propriétés
mécaniques des appareils d’appui et propriétés mécaniques des impacts aux joints des tabliers).
La liste exhaustive de ces paramétres structuraux est donnée au Tableau 3.5. Toutes ces
limitations font 1’objet des principales hypothéses nécessaires a une plus juste interprétation
des résultats pour la saine réalisation de la thése et elles devraient éventuellement constituer le
sujet d’études complémentaires plus attentives et ciblées, comme, sans toutefois s’y
restreindre, évaluer I’influence : des propriétés des sols, de I’interaction sol-structure, des
culées, des fondations, des déphasages (mouvements asynchrones) et des différents types
d’irrégularités et de configurations de travées de ponts. Plus de détails sont fournis a la section

sur les recommandations.

0.7 Structure de la thése

L’exécution des étapes de la méthodologie guide la réalisation générale du projet de recherche
et la structure de cette thése. A la suite de cette introduction, une revue de la littérature sur les
différents parametres affectant la vulnérabilité structurale et leur impact respectif sur le

comportement sismique des ponts est réalisée au CHAPITRE 1.

Le CHAPITRE 2 présente, en une revue de la littérature exhaustive, la définition, les principes
d’application et d’utilisation ainsi que le processus de développement des courbes de fragilité.
La définition des capacités quantitatives aux états limites de dommages est également

présentée selon diverses approches.
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Le CHAPITRE 3 détermine la géométrie des modeles de ponts typiques et la plage de valeurs
de leurs parametres structuraux étudiés. Une revue des statistiques de I’inventaire et des
normes de dimensionnement est requise pour réaliser cette tache. Cela permet de déterminer,
dimensionner et modéliser a 1’aide de 1’outil informatique les modeles de ponts représentatifs
de I'inventaire du parc de ponts tout en considérant la variabilit¢ des parameétres et leurs

incertitudes.

Avant d’entamer les analyses, il faut faire état des caractéristiques sismiques de la région visée
et procéder a une sélection des accélérogrammes des séismes bidirectionnels historiques et
artificiels représentatifs de la sismicité de 1’Est du Canada. Les procédures appropriées de
transformation, de calibration et d’étalonnage des accélérogrammes des séismes
bidirectionnels sélectionnés sont présentées au CHAPITRE 4. L’intégration et I’utilisation des

signaux sismiques finaux avec le logiciel d’analyse structurale sont aussi présentées.

Les analyses dynamiques temporelles non linéaires sont ensuite réalisées sur les modeles de
ponts typiques pré-1970 (congus selon le code Design of highway bridges (CAN/CSA-S6-
1966)) en faisant varier la demande sismique et les paramétres géométriques des ponts
(longueurs des travées, hauteur des colonnes et biais du tablier). Les résultats des réponses
sismiques des analyses dynamiques linéaires et les résultats génériques des réponses sismiques
des analyses dynamiques non linéaires des structures de ponts sont présentés au CHAPITRE

5.

L’étude de la fragilité par le biais des courbes de fragilité générées est présentée au CHAPITRE
6. Une quantification de I’influence des parametres géométriques sur la fragilité y est aussi

étudiée.

Le CHAPITRE 7 fait I’analyse de l’influence qualitative et quantitative des parameétres
géométriques étudiés sur la réponse non linéaire des ponts. Une comparaison des réponses en
déplacements longitudinaux obtenus par rapport a I’équation empirique actuelle du code pour

la longueur d’assise minimale est effectuée. Cela permet de mieux considérer la nécessité
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d’ajuster, d’améliorer ou de calibrer a la réalité cette dernieére dans un contexte d’évaluation de
la vulnérabilité structurale. Une recommandation est faite pour une équation de prédiction des
déplacements en fonction des parameétres géométriques ainsi qu’en fonction des paramétres
structuraux combinés, tels que la masse, m, la rigidité, k, le rapport m /k et la période de

vibration du pont, 7.

Enfin, une conclusion revenant sur I’ensemble du projet et des recommandations sont
finalement présentées. La thése comprend également des annexes qui complétent ou précisent
certaines notions abordées sans en constituer un corps de texte essentiel a la résolution des

objectifs du projet.






CHAPITRE 1

PARAMETRES DE LA VULNERABILITE STRUCTURALE ET LEUR IMPACT
SUR LE COMPORTEMENT SISMIQUE DES PONTS

Ce chapitre présente un état des connaissances visant a dégager les parameétres géométriques
et structuraux qui influencent le plus le comportement sismique des ponts et qui contribuent a

augmenter leur vulnérabilité structurale a la perte d’appui.

1.1 Introduction

Plusieurs séismes ont attiré 1’attention des ingénieurs en structures pour la réalisation d’études
sur la vulnérabilité structurale des ponts. Notamment, le séisme de Niigata en 1964, le séisme
de San Fernando en 1971, le séisme de Loma Prieta en 1989, le séisme du Costa Rica en 1991,
le séisme de Northridge en 1994, le s¢isme de Hyogo-Ken Nanbu (Kobe) en 1995, le s¢isme
Chi-Chi en 1999, le séisme de Wenchuan en 2008 ainsi que le séisme du Chili en 2010 ont été

importants par leur magnitude, leur intensité et les dommages observés.

Au Québec, le séisme du Saguenay survenu en 1988 a particulierement marqué les esprits avec
sa magnitude calculée de 5,9 mb (6,5 MN). Les principaux dommages encourus par ce séisme
ont affecté des batiments en magonnerie non renforcée et provoqué plusieurs glissements de
terrain ayant causé¢ des dommages a certains ponts. Les études et les observations a la suite de
séismes passés ailleurs dans le monde aménent plus d’éclairage sur la vulnérabilité structurale
des ponts du Québec plus spécifiquement face a la perte d’appui de leurs tabliers sous
sollicitations sismiques. Ce risque varie selon le type de pont (nombre de piles et de travées)
et les conditions de retenue. Il peut étre atténué si la longueur d’assise aux appareils d’appui
est suffisante pour permettre les déplacements sécuritaires du tablier. Ces derniers dépendent
¢galement des parametres géométriques suivants : la hauteur des piles et les irrégularités en
¢lévation, la longueur des travées et les irrégularités en plan ainsi que le biais du pont. Il est a

noter que le sol, les culées, les fondations ainsi que les déplacements déphasés et les rotations
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déphasées entre les différentes parties du pont ont aussi une influence importante sur le
comportement des ponts (Elms & Martin, 1979; Richards & Elms, 1977, 1979; Werner et al.,
1977, 1979; Wood & Elms, 1990) tel que cité dans le code actuel CAN/CSA-S6-2019. A cet

effet, plus de détails sont fournis a la section 1.8 Sol, culées, fondations et déphasage.

1.2 Types de ponts et conditions de retenue

Quatre grands ensembles de ponts ressortent du parc de ponts dans la province de Québec. On
note les ponts a travée simple, soit a travée intégrale (intégrité dans la structure entre le tablier
et les culées) ou a travée simplement appuyée, ainsi que les ponts a travées multiples, soit a

travées continues ou a travées simplement appuyées (discontinues).

Les ponts a travée simple intégrale ont la particularité de se comporter d’un seul bloc, car le
tablier est coulé ou, du moins, joint pour ne former qu’un seul élément avec les béquilles (ou
les culées). La perte d’appui pour ce type de ponts est peu probable, voire inexistante. Les
autres ponts a travée simple ont leur tablier simplement appuy¢ sur les culées aux extrémités,
majoritairement par ’intermédiaire d’appareils d’appui. La perte d’appui pour ce type de ponts

est donc possible.

Dans les ponts a travées multiples, les piles intermédiaires (systéme de contreventement latéral
et longitudinal) constituent un élément parasismique par excellence en reprenant la majorité
des efforts et en subissant d’importants déplacements. La Figure 1.1 illustre un pont a travées
multiples avec un tablier continu sur laquelle on note la présence de culées aux extrémités et
de piles intermédiaires. Pour ces ponts, les longueurs d’assise ont moins d’importance
puisqu’une perte d’appui menant a I’effondrement est peu probable au niveau des piles de par
la continuité du tablier au-dela de ces dernicres. En effet, la perte d’appui de ces ponts ne peut
survenir qu’aux culées en raison d’'un mouvement importants de celles-ci, d’ou la pertinence
d’une certaine longueur d’assise au niveau des culées. Les ponts a travées multiples avec des
tabliers simplement appuyés (discontinus) reprennent le méme concept, mais avec I’ajout de

joints dans le tablier, en majorité, vis-a-vis les piles. Pour ces ponts, les longueurs d’assise ont
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plus d’importance puisqu’une perte d’appui menant a I’effondrement est beaucoup plus
probable au niveau des piles et des culées. La perte d’appui pour ce type de ponts est donc

possible et une longueur d’assise suffisante doit y étre prévue.

Poutre A Portée

Ouverture libre
Tirant d'air

Ouverture totale

Figure 1.1 Schéma d’un pont a travées multiples continues
Tirée de Wikimedia Commons (2008)

Les conditions d’appui et de retenue des travées des ponts a travée simple simplement appuyée
et des ponts a travées multiples simplement appuyées affecteront inévitablement Ie
comportement général du pont en limitant ou permettant les déplacements dans la direction
transversale et longitudinale. Cela démontre la répercussion importante que peut avoir le
nombre de piles ou de travées. Ainsi, le risque de perte d’appui augmente avec le nombre
travées discontinues alors qu’un nombre plus important de piles augmente la redondance en

termes de résistance latérale.

Les conditions de site vont nécessairement prescrire le choix de la géométrie structurale du
pont et du nombre de piles. La longueur requise pour traverser I’obstacle inférieur et le choix
des matériaux pour la construction du pont font en sorte que ce dernier peut se voir intégrer, si

requis et selon les portées considérées, une ou plusieurs piles intermédiaires.

La Figure 1.2 montre la répartition du parc de 733 ponts de la Direction territoriale de la
Capitale-Nationale (échantillon offert par le MTQ) en fonction du nombre de travées. Cette

figure montre que 70 % des ponts sont a travée simple et que 30 % sont a travées multiples.
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Figure 1.2 Répartition du parc de ponts de la Direction territoriale
de la Capitale-Nationale du MTQ selon le nombre de travées

Un des avantages d’un pont a travées multiples consiste a intégrer une redondance
longitudinale avec 1’ajout d’une ou de plusieurs pile(s), redondance permettant de mieux
répartir les efforts advenant la ruine d’un des éléments de contreventement latéral ou
longitudinal. Un pont a travée simple est plus vulnérable du point de vue de cet aspect. De
méme, les tabliers continues offrent une meilleure redondance de par I’hyperstaticité de leurs
conditions de retenue alors que la probabilité de perdre le pont augmente si ce sont des travées

simplement appuyées, donc discontinues.

Le type de pont par le choix des matériaux entrant dans sa composition affecte le comportement
global de I’ouvrage et le type structural différera selon le matériau de construction choisi (bois,
béton ou acier). En plus d’offrir des rigidités et des masses assez différentes, des connexions
et des assemblages différents ménent évidemment a un comportement distinct. Le matériau de
construction est pertinent pour le comportement sismique d’un pont, car il affecte la masse du
tablier et la rigidité générale de celui-ci. Par exemple, pour des ponts identiques a 1I’exception

du choix de matériau, un tablier ou une pile en acier sont plus légers qu’un tablier ou une pile
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en béton et leurs rigidités respectives sont probablement différentes, offrant donc un

comportement tout aussi différent.

La Figure 1.3 représente la répartition d’un parc de 733 ponts de la Direction territoriale de la
Capitale-Nationale (échantillon offert par le MTQ) selon le type et/ou le matériau choisi pour
la construction du tablier. On note que le béton, le bois et I’acier constituent les principaux
matériaux alors que les ponts avec un tablier sur poutres occupent une bonne proportion de

I’inventaire.

Ponts en arcen
acier
0%

Ponts en bois
Ponts a poutres 17%
enacieret ____—
ponts mobiles
9%

Figure 1.3 Répartition d’un parc de ponts
selon le type et le matériau du tablier
Selon la classification des types de structures du
Ministére des Transports du Québec (2012b)

1.3 Longueur d’assise minimale et systéme de retenue latérale

Une des ruptures séveres les plus fréquemment observées lors de séismes majeurs passés (1964
et suivants notamment) est la perte d’appui ou I’effondrement des tabliers de ponts, tel que

consigné par la Federal Highway Administration (2015). L’étude des dommages subis par les
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ponts lors de séismes passés a montré que la problématique de perte d’appui concerne
essentiellement les ponts simplement appuyé€s a une ou plusieurs travées (Moehle & Eberhard,
2003) et peut entrainer 1’effondrement des travées lorsque la longueur d’assise aux appareils
d’appui mobiles est insuffisante. La Figure 1.4, tirée de Moehle et Eberhard (2003), représente
le résultat d’une perte d’appui de travées multiples simplement appuyées lors du séisme de

Niigata en 1964.

Figure 1.4 Effondrement par perte d'appui des
travées simplement appuyées du pont Showa lors
du séisme de Niigata en 1964
Tirée de Moehle et Eberhard (2003)
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Lors d’un séisme, les mouvements du sol entrainent de grands déplacements des tabliers de
ponts (superstructure) notamment dans la direction longitudinale ainsi que dans les directions
transversale et verticale. Pour accommoder ces déplacements sismiques, une longueur d’assise
suffisante doit étre prévue aux appareils d’appui mobiles du tablier (voir la Figure 1.5). Il est
a noter qu’elle n’inclut pas I’épaisseur du revétement de béton et que la taille ou la surface de

I’appareil d’appui n’intervient pas dans le calcul de la longueur requise d’appui minimale.

Systéme de retenue latérale
-
9

0 i

longitudinale

‘;» 1 Longueur d’assise
Figure 1.5 Localisation d’une longueur d’assise
et du systéme de retenue sur un pont
Tirée de Bohmer Construction (2012)

Cette longueur d’assise doit étre efficace pour les séismes mineurs a modérés ou les
déplacements des tabliers sont peu importants. Les déplacements résultant de séismes plus
importants nécessitent une longueur d’assise beaucoup plus grande. Néanmoins, il n'est pas
toujours possible de construire une infrastructure surdimensionnée avec de grandes longueurs

d’assise en raison de considérations esthétiques et économiques (Xiang et al., 2019).

La longueur d’assise permet le libre déplacement du tablier induit par le séisme. Une trop
courte longueur d’assise combinée a un mouvement différentiel des supports peut conduire a

une perte d’appui du tablier.
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Des limitateurs de déplacements sont parfois utilisés pour prévenir la perte d’appui lorsque les
longueurs d’assise sont trop courtes. Il s’agit de systemes de retenue latérale, voire
longitudinale, pour permettre de garder le tablier en place. Ils semblent avoir été efficaces lors
des séismes de Loma Prieta et Northridge (Moehle & Eberhard, 2003). Un ¢élargissement des
longueurs d’assise, lorsque réalisable, est également envisageable et fort efficace pour prévenir
la chute du tablier. La qualité des appareils d’appui peut aussi jouer en faveur d’une meilleure

efficacité et permettre a I’ouvrage de rester fonctionnel.

La longueur d’assise doit permettre de reprendre et accommoder les déplacements importants
occasionnés lors d’un séisme. Par conséquent, a la suite des observations communes passées,
les différentes études ont démontré qu’une longueur d’assise adéquate permet de prévenir des
dommages importants et toute conséquence désastreuse d’une perte d’appui de pont, tel que
consigné par la Federal Highway Administration (2015). C’est pour cette raison qu’une
longueur d’assise minimale, établie sur la base de parameétres géométriques influents, aux
culées, aux piles ou aux joints d’articulation en travée est exigée par les codes de conception

pour prévenir une perte d’appui des tabliers de ponts.

1.4 Equation de la longueur d’assise minimale
1.4.1 Historique de I’équation

Au-dela des considérations pour accommoder 1’expansion thermique et des dispositions
d’espace pour la mise en place des appareils d’appui, la premicre référence a une équation
remonte au début des années 1980. Les premiéres équations empiriques de la longueur requise
d’assise minimale, N, ont été proposées par la norme A7C-6 en 1981 (Applied Technology
Council, 1981) pour contrer la perte d’appui et I’effondrement des tabliers. L’équation (1.1) et
I’équation (1.2) ont été développées sur la base des observations faites a la suite de plusieurs
séismes qui ont eu lieu dans les années 1960-1970, pour les ponts en site ou zone sismique A

et B et pour les ponts en site ou zone sismique C et D respectivement. Ces équations empiriques
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donnent la longueur d’assise minimale pour les tabliers en fonction de la longueur du tablier,

L, et de la hauteur d’une pile, H.

Ce n’est qu’en 1992 que I’équation (1.1) et I’équation (1.2) ont été introduites dans la norme
AASHTO (American Association of State Highway and Transportation Officials, 1992). Les
anciennes versions de la norme 44SHTO ne tenaient pas compte de la possibilité de la perte
d’appui. En 1996, un facteur d’amplification (1 + 0,000125 X S2) a été introduit dans
I’équation pour tenir compte du biais, S, du pont (voir équation (1.3) et équation (1.4))

(American Association of State Highway and Transportation Officials, 1996).

En 2002, une derniére modification est introduite dans la norme AASHTO (American
Association of State Highway and Transportation Officials, 2002). En plus de recommander
de prendre la plus ¢levée des valeurs de déplacement du tablier aux appareils d’appui mobiles
données par I’analyse linéaire, un pourcentage de 1’équation empirique (N) représentée par
I’équation (1.5) doit étre considéré. Ce pourcentage est fonction de la zone sismique, du

coefficient d’accélération et du type de sol et peut étre de 50 %, 100 % ou 150 %.

Au Canada, la premicre référence a une possible perte d’appui a été introduite dans le code
CAN/CSA-S6-1988. L’équation ne faisait pas partie du code, mais une référence pointait au
document contenant la formule proposée par la norme 47C-6 (Applied Technology Council,
1981). En 2000, le code CAN/CSA-S6-2000 a adopté I’équation proposée par la norme
AASHTO de 1996 (American Association of State Highway and Transportation Officials,
1996). C’est dans 1’édition 2006 que le code CAN/CSA-S6-2006 adopte 1’équation empirique
actuelle de la longueur d’assise minimale, &, (voir équation (1.6)) basée sur la norme 4A4SHTO

de 2002 (American Association of State Highway and Transportation Officials, 2002).

Le Tableau 1.1 présente, avec les équations (1.1) a (1.5), I’évolution de I’équation empirique
de la longueur d’assise minimale, N, de I’appui en millimétres (mm) ou L est la longueur du

tablier d’un joint a I’autre en metres (m) ou en millimetres (mm) (selon la version du code), H
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est la hauteur d’une pile en métres (m) ou en millimétres (mm) (selon la version du code) et S

est I’angle entre 1’axe du tablier et celui de I’appui en degrés (°).

Tableau 1.1 Evolution de 1’équation empirique de la longueur d’assise minimale, N

Zonesismique
2 Coefficient = .
Année | Source @ acodérati Equation
Type desol

1981 [ ATC6 AcB N = (203 + 1,67 X L + 6,66 x H) (L1)
1992 | AASHTO

1988 CSASS6 CetD N=(B05+25%XL+10X%XH) 12
199 | AASHTO AeB N = (203 + 1,67 X L + 6,66 X H) X (1 +0,000125 x §?) (13)
2000 | CSAS6 CaD | N =(305+2,5x L+ 10 x H) X (1+0,000125 x S?) (14)
2002 | AASHTO _ 2

006 | csass | DA | N = (200 +0,0017 X L +0,0067 x H) X (1 +0,000125 x §2) | (L5)

1.4.2 Equation du Code canadien sur le calcul des ponts routiers (CAN/CSA-S6)

A ce jour, toujours dans ’optique d’éviter la perte d’appui des tabliers de ponts et leur
effondrement lors de séismes, le Code canadien sur le calcul des ponts routiers CAN/CSA-S6-
2019 exige de prévoir une longueur d’assise minimale, N, aux appareils d’appui mobiles du
tablier. La longueur d’assise minimale, N, est mesurée perpendiculairement a la face de la culée
ou de la pile (exclusion faite du recouvrement de béton) et est déterminée a 1’aide de I’équation

empirique (1.6) :

N = K[200 + =+ L] [1 4 2| (mum) (1.6)

Ou K est un coefficient de modification variant de 0,5 a 1,5 en fonction de la catégorie de
performance sismique comme indiqué au Tableau 1.2 tiré du code de conception; L représente
la longueur (en mm) des travées jusqu’au joint de tablier adjacent ou jusqu’a I’extrémité du
tablier (voir la section 1.5.2 et la Figure 1.6); H représente, pour les culées, la hauteur moyenne
(en mm) des poteaux qui supportent le tablier du pont jusqu’au joint de tablier suivant ainsi

que, pour les poteaux ou les piles, la hauteur (en mm) du poteau ou de la pile (voir la section
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1.5.1 et la Figure 1.6) et ¥ indique le biais du tablier a I’appui (en degrés) mesuré a partir d’une
ligne perpendiculaire a I’axe longitudinal de la travée (voir la section 1.5.3 et la Figure 1.7). A
noter que les valeurs associées au coefficient K correspondent aux pourcentages

d’augmentation recommandés en 2002 par I’AASHTO (voir la section 1.4.1).

Tableau 1.2 Coefficient de modification, K
Tiré du CAN/CSA-S6-2019

Catégorie de performance sismique Coefficient de modification, K
1 0,5
2 1,0
3 1,5

Figure 1.6 Positionnement des longueurs des
travées et des hauteurs des piles ou poteaux
Adaptée de Gouider (2011)
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Figure 1.7 Mise en évidence de I’angle de biais d’un tablier
Adaptée de Priestley et al. (1996)
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Ces considérations géométriques pour le calcul de la longueur d’assise minimale réduisent la
complexité de la procédure de conception parasismique puisque des analyses dynamiques
complexes ne sont pas requises dans beaucoup de cas selon la catégorie de performance du

pont et de son importance.

1.4.3 Autres équations internationales actuelles

La longueur d’assise minimale est une des premieres considérations dans la conception
parasismique des ponts et elle a été largement spécifiée dans les codes modernes de conception
des ponts. Différents codes dans différents pays adoptent des principes différents pour
déterminer la longueur d’assise minimale en fonction de divers facteurs influents, tels que les
risques et les demandes sismiques, les configurations et les tailles structurelles, les conditions
du site, etc.. Les paragraphes suivants résument les spécifications des codes concernant la
longueur d’assise minimale pour les ponts routiers selon 'AASHTO, le CALTRANS, le JRA et
le CEN.

a) American Association of State Highway and Transportation Officials (44ASHTO)

L°’AASHTO (American Association of State Highway and Transportation Officials, 2010,
2011, 2012, 2014, 2017, 2020) considere la zone, voire la demande, sismique et différents
parametres géométriques. Pour les zones sismiques de faible a modérée (4, B et C), la longueur
d’assise minimale est déterminée en fonction de la longueur des travées, de la hauteur des piles
et du biais selon les équations empiriques proposées a 1’équation (1.7) pour un site dans une
zone sismique A avec 4s < 0,05, a I’équation (1.8) pour un site dans une zone sismique A avec
As > 0,05 et a I’équation (1.9) pour un site dans une zone sismique B ou C ou pour un site dans

une zone sismique D pour les ponts a une travée simple.

N =0,75 x (20,32 + 0,02L + 0,08H) x (1 + 0,000125 x S2) (cm) (1.7)
N =1,0 x (20,32 + 0,02L + 0,08H) x (1 + 0,000125 X S2) (cm) (1.8)
N =15 x (20,32 + 0,02L + 0,08H) X (1 + 0,000125 X S2) (cm) (1.9)
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Ou 45 est un coefficient d’accélération du site, L est la longueur du tablier adjacent aux joints
d’expansion (cm), H est la hauteur moyenne des piles (cm) et S est I’angle du biais mesuré a
partir de la normale de la travée (°). Ces équations sont basées sur des parameétres

géométriques.

Par contre, a 1’équation (1.10) pour une zone a sismicité élevée, soit un site dans une zone
sismique D excluant les ponts a une travée simple, la demande en déplacements sous les
séismes de conception de la membrure la plus flexible est utilisée pour le calcul de la longueur

d’assise minimale.
N =(2032+4,194,,) x (1+0,000125 X S?) > 61 (cm) (1.10)

Ou 4eq est le déplacement de la membrure la plus flexible (cm). Ceci indique donc qu’une
analyse statique linéaire, voire idéalement dynamique non linéaire, est requise pour déterminer
la longueur d’assise minimale et qu’elle peut étre plus petite que le résultat qui est obtenu par
la formule empirique de I’équation (1.9). En effet, les formules empiriques prévoient
généralement des estimations plus conservatrices pour la longueur d’assise minimale, bien que
I’équation (1.10) soit aussi en partie formulée sur une base empirique. Cette derniére serait

donc un peu plus précise et rigoureuse.

b) California Department of Transportation (CALTRANS)

Le CALTRANS (California Department of Transportation, 2008, 2013), ciblé pour les ponts
californiens, recommande pour la longueur d’assise minimale une formulation similaire a
I’équation (1.10) de ’AASHTO. Cependant, 1’équation du CALTRANS combine la demande
sismique de deux membrures adjacentes pour calculer la longueur d’assise minimale & un joint
d’expansion en travée alors que 1’équation de I’AASHTO considére seulement la demande de
la membrure la plus flexible multipliée par un facteur de 4,19. Le biais est également considéré
dans le choix de I’équation. Pour cause, I’équation (1.11) est utilisée pour les ponts droits alors

que 1’équation (1.12) est utilisée pour les ponts avec biais.
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N = 4,4 + 10,16 (cm) (1.11)
_ (4eq+1016) (1.12)
N= cos @ (Cm)

Ou @ est I’angle du biais (°) et 4e4 est la demande relative en déplacements longitudinaux (cm)
(aux culées d’extrémité, un déplacement nul de la culée est considéré). Le CALTRANS spécifie
aussi que la longueur d’assise minimale est de 61 cm et 76 cm pour un joint d’expansion en
travée et pour une culée d’extrémité, respectivement, valeurs pour lesquelles il faut ajouter les
déformations additionnelles en fonction du temps pour déterminer la longueur d’assise finale
de conception telles que les déformations thermiques, de fluage, de retrait et de précontrainte.
Ces équations, comme les suivantes, sont moins empiriques puisqu’elles sont basées sur un
déplacement additionné d’une dimension minimale. Il est a noter que cette €équation, comme
les précédentes et les suivantes, ne tient pas compte de la largeur du pont, et ce, méme si l'effet
du biais est amplifié pour les ponts plus larges, ou, sous une méme rotation, il y a plus de

déplacement aux extrémités.

c) Japan Road Association (JRA)

Le code japonais de la Japan Road Association (2002) prévoit une approche plus rigoureuse
pour ses exigences pour la longueur d’assise minimale. Il considére des parameétres plus
influents incluant la demande en déplacement sismique, la déformation sismique du sol,
I’alignement en termes de biais et de courbure, la liquéfaction du sol et la longueur des travées.
Depuis que la perte d’appui, induite par des mouvements transversaux et d’intense liquéfaction
du sol, a été observée lors de séismes passés au Japon, ces effets ont ét¢ introduits lors des
différentes mises a jour du code pour le calcul de la longueur d’assise minimale. La
déformation sismique du sol, telle qu'elle est incluse dans le code japonais, représente la
déformation sismique du sol le long de I'axe de la travée, ce qui peut représenter une partie
importante des longueurs d’assise minimale dans les cas des ponts avec de longues portées et
des conditions de site complexes. Pour les ponts droits, la longueur d’assise minimale, Sk, est

donnée par 1’équation (1.13).



33

Sg=¢¢XL+u; =Sy =70+ 0,005 %1 (cm) (1.13)
Ou &g est la déformation sismique du sol allant de 0,0025 a 0,005, L est la distance (cm) entre
deux infrastructures (unités de fondation), uc est la demande maximale en déplacement
sismique (cm) en considérant la liquéfaction du sol, Seum est le minimum de longueur d’assise

requise (cm) et / est la longueur des travées (cm).

Pour les ponts en biais, la longueur d’assise minimale (Sz¢) est donnée par I’équation (1.14).
Sgg = %9 X [sin @ — sin(8 — ag)] (cm) (1.14)

Ou Lo est la longueur de la superstructure continue (cm), @ est I’angle du biais (°) et ar est

minimalement de 5° lequel est le seuil de I'angle de rotation de perte d’appui (°).

Pour les ponts courbes, la longueur d’assise minimale (S&y) est donnée en fonction de 1’angle

de courbure de la superstructure continue, ¢ (°), par I’équation (1.15).

Sge = (70 + 0,005 X @) X 22+ 30 (cm) (1.15)

=

Le code spécifie également un seuil de 70 cm pour les longueurs d’assise minimale pour les

ponts en biais et courbes.

d) Comité Européen de Normalisation (CEN)

Un effet du méme type que la déformation sismique du sol est également considéré dans
I’ Eurocode 8 pour calculer la longueur d’assise minimale. Ce code du Comité Européen de
Normalisation (2012) référe plutot a la variation spatiale des mouvements du sol en plus de
considérer la demande sismique et la longueur des travées. Il est également précisé¢ dans

I'Eurocode 8 que les longueurs d’assise minimale au niveau des joints mobiles sont mises en
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ceuvre pour assurer le fonctionnement normal des appareils d’appui sous des déplacements
sismiques extrémes. L’équation (1.16) est utilisée au niveau des joints mobiles aux culées
d’extrémité, 1’équation (1.17) est utilisée au niveau des joints mobiles en travée et 1’équation

(1.18) est utilisée au niveau des joints mobiles aux piles intermédiaires.
\ 2xd
loy = U+ deg +des0Udyy =€, X Losp <2Xdgete, = Tg (cm) (1.16)

Ou la longueur d’assise au niveau des joints mobiles aux culées d’extrémité (/ov) est fonction
de Im qui est une longueur d’assise minimale assurant une transmission sécuritaire de la réaction
de la charge verticale et qui n'est pas inférieure a 40 cm, de deg qui est le déplacement sismique
du sol induit par la variation spatiale des mouvements du sol (cm), de des qui est la demande
effective de déplacement sismique (cm), de Les qui est la longueur effective du tablier (cm), de
Lg qui est la distance au-dela de laquelle les mouvements du sol peuvent étre considérés comme

complétement non corrélés (cm) et de dg qui est le déplacement du sol de conception (cm).

’ (1.17)
loy = lovi + lovg (cm)

Ou la longueur d’assise au niveau des joints mobiles en travée (lov) est fonction de lovi et lov2
(cm) qui sont les longueurs d’assise minimale calculées pour les deux structures adjacentes en

utilisant 1’équation (1.16).
lov = loyy + Dp (cm) (1.18)

Ou la longueur d’assise au niveau des joints mobiles aux piles intermédiaires (/ov) est fonction
de la longueur d’assise /ovo (cm) qui est calculée en utilisant 1’équation (1.16) et de D, qui est
le déplacement sismique maximal au haut de la pile intermédiaire pour le séisme de conception

(cm).
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Le code recommande aussi un seuil de 40 cm pour les longueurs d’assise minimale pour les

ponts pour maintenir la transmission sécuritaire des réactions verticales aux appareils d’appui.

1.5 Paramétres géométriques influents

Au Québec, aucun pont n’a été soumis a un séisme du niveau de conception. Pour jeter un ceil
critique sur la vulnérabilité des ponts existants face a la perte d’appui, il est nécessaire de
réaliser une étude paramétrique avec des analyses non linéaires. Il requiert d’abord de mieux
comprendre ce en quoi les parametres géométriques consistent afin de bien étudier et évaluer

leur influence sur le comportement de 1’ouvrage.

1.5.1 Hauteurs des piles et irrégularités en élévation

L’ANNEXE I (p.207) présente plusieurs informations complémentaires quant au systéme de
contreventement latéral (piles et poteaux), dont les principales caractéristiques, propriétés et
défaillances. Bien que le dimensionnement d’un tel systéme soit essentiel dans 1’achévement

du projet de recherche, seulement sa hauteur est discutée dans cette section-ci.

Afin de calculer la longueur d’assise minimale selon 1’équation (1.6) présentée plus haut, le
CAN/CSA-S6-2019 détermine le parametre H (en mm) comme étant, pour les culées, la hauteur
moyenne des poteaux qui supportent le tablier du pont jusqu’au joint de tablier suivant; pour
les poteaux ou les piles, la hauteur du poteau ou de la pile; pour les articulations comprises
dans une travée, la hauteur moyenne de deux poteaux ou piles adjacents et; pour les ponts a

une seule travée indépendante, 0,0 mm.

On note qu’a la culée d’un pont a travées multiples, la hauteur sélectionnée fera état des
poteaux jusqu’au prochain joint de tablier. La considération n’est pas la méme selon qu’il
s’agisse d’un pont a travées simplement appuyées ou continues. De plus, on parle de hauteur
moyenne pour les longueurs d’assise aux culées et dans une travée, ceci amene la réflexion

quant aux conséquences que peuvent avoir une irrégularité en élévation.
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La hauteur influence la rigidité¢ des colonnes et, par conséquent, les déplacements que ces
derniéres peuvent induire. Les ponts a travées multiples sont souvent composés de colonnes
ou piles de hauteurs variables en fonction de la topographie du site. Cette forme d’irrégularité
est trés commune et survient lorsque des colonnes ou des piles de hauteurs différentes et non
uniformes sont nécessaires pour traverser un terrain vallonné (Moehle & Eberhard, 2003) (voir
la Figure 1.8). Il y a donc une variation importante, parfois brusque, dans la rigidité, donc de
la réponse, des éléments de I’infrastructure du pont, ce qu’on nomme ici une « irrégularité
verticale » (Association canadienne de normalisation, 2019). La plastification et les demandes
en déformation de chacune des colonnes ou des piles différent et les contraintes les plus
importantes sont imposées aux colonnes les plus rigides, généralement les plus petites. Ainsi,
la demande en déformation des colonnes plus courtes peut entrainer leur défaillance avant que
les colonnes adjacentes plus longues, donc plus flexibles, puissent participer activement
(Moehle & Eberhard, 2003). Ceci est aussi valable pour une construction intégrale (continuité
entre la superstructure et les piles) ou pour des joints prévus seulement aux culées ou aux

extrémités des segments continus des tabliers, comme sur l'exemple de la Figure 1.8a).

a) Exemple de pont irrégulier en élévation : piles latérales trop raides

b) Exemple de pont irrégulier en élévation : piles centrale courte

Figure 1.8 Exemples de ponts irréguliers en élévation
Tirée de Gouider (2011)

La Figure 1.9a) suivante montre un exemple de piles composées d’une seule colonne, colonnes
variant en hauteur dépendamment de 1’¢lévation de la route et du niveau du sol, alors que la

Figure 1.9b) montre la conséquence d’une telle irrégularité.
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Figure 1.9 (a) Configuration géométrique et
(b) photographie de I’effondrement du pont de la
Route 14/5 a la suite du séisme de 1994 a Northridge
Tirée de Moehle et Eberhard (2003)

De maniere générale, parallelement aux irrégularités présentées, la vulnérabilité des ponts
augmente dans le cas des ponts ayant un tablier plus surélevé par rapport au niveau du sol. Les

sollicitations a la base des piles et les déplacements sont plus critiques et importants.
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1.5.2 Longueurs des travées et irrégularités en plan

Pour le calcul de la longueur d’assise minimale selon 1’équation (1.6) présentée plus haut, le
CAN/CSA-S6-2019 définit le parametre L comme étant la longueur (en mm) du tablier du pont
jusqu’au joint de tablier adjacent ou jusqu’a I’extrémité du tablier (voir la Figure 1.10). Pour
les articulations comprises dans une travée, L est la somme des distances de chaque c6té de

I’articulation alors que pour les ponts d’une seule travée, L est la longueur du tablier du pont.
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] ==

Joint dans les limites d'une travée

Figure 1.10 Dimensions relatives des longueurs nécessaires
d’assise minimale
Tirée du CAN/CSA-S6-2019

Ainsi, la longueur L pour un pont a travée simple s’établit facilement, mais la résolution est
plus complexe pour les ponts a travées multiples, qu’ils soient a travées simplement appuyées
ou continues. En effet, ceux-ci doivent combiner plus d’une travée pour le calcul d’une

longueur d’assise a une articulation mobile.

Un pont a travées multiples est jugé comme ayant, par ce qu’on nomme ici, une « irrégularité

en plan » lorsqu’il y a une variation importante et brusque de la longueur de deux travées
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adjacentes (Association canadienne de normalisation, 2019). 1 y a asymétrie par rapport a I’axe

central (plan transversal vertical) du pont dans les longueurs de travée comme en témoigne la

Figure 1.11.
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Figure 1.11 Exemples de deux ponts irréguliers en plan
Tirée de Gouider (2011)

Les déplacements du tablier aux appareils d’appui mobiles sont liés a la sollicitation sismique,
donc a I’accélération qui, elle, est liée a la masse du tablier. Ainsi, la longueur influence la
masse des tabliers et, par conséquent, les déplacements que ces derniers peuvent subir. Selon
certaines conditions de retenue et configurations des appareils d’appui, plus la portée est
longue, plus la masse et la sollicitation sismique sont importantes et donc plus les déplacements
sont grands. Il existe donc un lien direct entre I’intensité des déplacements ou des efforts
sismiques induits aux piles et la masse de la superstructure que ces piles supportent. Comme
la quasi-totalité de la masse supportée par une pile provient des travées qu’elles supportent, les
piles d’un pont présentant une irrégularité¢ en plan peuvent atteindre leur limite de résistance
aux charges sismiques d’une fagon non synchronisée (Gouider, 2011). En conséquence, la
structure peut présenter des problémes de torsion ainsi que des différences dans la réponse
structurale des différentes piles. De méme, en cas de rotation, plus les travées sont longues plus

les rotations aux appareils d’appui sont importantes.
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1.5.3 Biais

Enfin, selon le CAN/CSA-S6-2019, le calcul de la longueur d’assise minimale inclut le
parametre ¥ qui représente le biais du tablier a I’appui mesuré en degrés (°) a partir d’une ligne
perpendiculaire a I’axe longitudinal de la travée. Le biais est habituellement défini par I’angle
entre 1’axe longitudinal du pont (ou la direction des poutres) et une ligne perpendiculaire a
I’axe des appareils d’appui (ou de la face de la culée). Un pont droit a donc un « biais » de 0°
alors qu’un pont en biais peut voir ce biais varier de 0 a 60°, voire plus, selon les considérations
géométriques in situ pour la conception du pont. Selon le CAN/CSA-S6-2019, un pont régulier
posséde un biais de 20° maximum apres quoi il est considéré comme irrégulier. La Figure 1.12

montre un exemple de pont en biais.

Figure 1.12 Présence d'un biais sur un pont
Tirée de Anonyme (2010)

Les ponts en biais, a la suite de la rotation importante de la travée sur des longueurs d’assise
trop courtes, et les ponts courbes, a la suite d'une réponse asymétrique lorsque les longueurs
d’assise sont trop courtes, peuvent aussi subir une perte d’appui. Bien que les ponts courbes ne
soient pas étudiés dans le cadre de ce projet de recherche, ils consolident, avec les ponts en

biais, I’idée prépondérante concernant la vulnérabilité structurale d’un pont possédant une
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courte longueur d’assise. Le schéma a la Figure 1.13 illustre I’amplification des effets reliés

au biais sur la longueur d’assise dans les coins aigus des travées.
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Figure 1.13 Effet amplifié reli¢ au biais des travées
Tirée de Priestley et al. (1996)

La présence d’un biais influence la vulnérabilité structurale d’un pont. En effet, le biais peut
entrainer des rotations non considérées lors de la conception, rotations qui augmentent certains
déplacements du tablier et qui peuvent causer une perte d’appui a la suite d’'une réponse
asymétrique lorsque les longueurs d’assise sont trop courtes. Des travaux de recherche ont
démontré que la demande en rotation du tablier du pont est grandement influencée par le biais.
Les résultats de ces travaux ont mis en évidence une augmentation de la vulnérabilité des ponts
en biais résultant du mouvement rotationnel du tablier (Kaviani et al., 2012; Mallick &
Raychowdhury, 2015). Les ponts avec un petit biais (presqu’a géométrie droite) sont moins
vulnérables que ceux avec un biais plus grand (Omranian et al., 2018). Ainsi, le systeme de
pont devient vulnérable plus 1’angle du biais augmente (Yang et al., 2015) et le potentiel
d’effondrement du pont en est ¢galement augmenté (Kaviani et al., 2012). L’effet du biais,

dans I’équation (1.6), est présenté comme un facteur d’amplification.
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1.6 Rapportm / k

D’autre part, Trochalakis et al. (1997) ont conduit une étude paramétrique sur le comportement
sismique des ponts qui considere la rigidité et la masse des ponts, la résistance et la rigidité des
culées, la rigidité¢ du systeme de retenue ainsi que I’ouverture des joints. Leurs résultats ont
démontré que les déplacements relatifs entre les culées et le tablier dépendent essentiellement
de la rigidité et du poids du pont. Les auteurs ont proposé¢ une méthode pour déterminer la
longueur d’assise aux joints des culées en calculant les déplacements relatifs entre les culées

et le tablier (MRAD) a I’aide de 1’équation (1.19) suivante :

MRAD = ARS x @—VK") (1.19)

Ou:
e ARS = accélération spectrale (en g) correspondant a la période fondamentale, T
e X JV=somme des masses du pont

e XY K =somme des rigidités du pont dans la direction considérée (longitudinale ou transversale)

Cette formulation est une combinaison adaptée de la deuxiéme loi de Newton (Force (N) =
masse (kg) X accélération (m/s?)) et de la définition de la rigidit¢ (Rigidité (N/m) = Force
appliquée (N) / déformation ou déplacement de la structure (m)). Le déplacement équivalent

de la structure (4 en m) s’exprime donc :

F X
“:E:m a (1.20)

Ou:

e F =force appliquée (N)

e [ =rigidité fissurée de la structure inélastique (N/m)
e m = masse de la structure (kg)

e = accélération (m/s?)
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L’accélération étant directement imputable a la sollicitation ou a la demande sismique qui est
appliquée a la structure, il est ainsi plus aisé d’évaluer la réponse structurale en exprimant les
résultats en fonction du rapport m / k. Pour cause, comme discuté précédemment, la longueur
des travées et la hauteur des colonnes influencent directement la masse du pont et la rigidité
de celui-ci. Il s’agit de traduire des paramétres géométriques « arbitraires » en parametres

caractérisant directement le comportement de 1’ouvrage.

1.7 Période de vibration

Par ailleurs, Hao (1998) présente les résultats d une étude paramétrique sur la longueur d’assise
requise pour les tabliers de pont durant un séisme en considérant la fréquence de vibration du
pont, la portée des travées, I’amortissement et les parameétres de mouvement du sol. Il conclut
que le déplacement différentiel des travées dépend fortement du déplacement du sol (fréquence
fondamentale du pont coincidant avec la fréquence de déplacement du sol) et de la différence
des propriétés vibratoires de deux travées adjacentes. Surtout, la longueur requise d’assise
dépend de la période de vibration du pont, des conditions du site et de I’intensité du mouvement
du sol. Il requiert de rappeler I’équation d’une période fondamentale de vibration a 1’équation

(1.21) suivante :

(1.21)

ﬂ

|

N

3
pury

Ou:
e 7= période fondamentale de vibration (s) dans la direction considérée (longitudinale ou transversale)
e m =masse de la structure (kg)

e [ =rigidité de la structure (N/m) dans la direction considérée (longitudinale ou transversale)

Cette équation considere le rapport m / k pour lequel il a été démontré sa forte corrélation pour
définir le comportement sismique d’un pont en termes de déplacements relatifs entre les culées

et le tablier.
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1.8 Sol, culées, fondations et déphasage

Le type de sol porteur peut étre, surtout lors de grande portée, d’une nature distincte a
différentes localisations le long de 1’ouvrage et s’y comporter de manicre divergente. De plus,
s’il est sujet a des glissements de terrain, a une liquéfaction et/ou a une amplification des ondes
sismiques, cela peut mener a des mouvements asynchrones sur le pont. Sa nature possede ainsi
le potentiel d’affecter le comportement de 1’ouvrage, donc la vulnérabilité structurale. De
méme, a cause d’une longueur d’emprise plus importante et de I’hétérogénéité du sol porteur
le long du pont, une sollicitation non synchronisée des piles d’un pont a travées multiples peut
survenir di a la variation spatiale et temporelle dans les mouvements du sol. Il en résulte de

plus grands déplacements ainsi qu’une éventuelle et probable perte d’appui.

Le CAN/CSA-S6-2019 spécifie que la longueur d’assise minimale doit accommoder les
déplacements sismiques résultant de la réponse non linéaire globale de la structure du pont
ainsi que de possibles mouvements indépendants de différentes parties de 1’infrastructure. Ces
mouvements relatifs sont dus a des effets qui ne sont pas toujours inclus facilement dans les
procédures d’analyse, notamment 1’interaction sol-structure, mais qui doivent étre considérés
pour déterminer les déplacements de conception. Selon le CAN/CSA-S6-2019, ils incluent :

e Les déplacements de torsion des tabliers de pont sur des supports en biais;

e La rotation et/ou les déplacements latéraux des fondations;

e Les déplacements déphasés des différents segments du pont;

e La rotation déphasée des culées et des colonnes induite par les ondes sismiques.

La littérature actuelle donne une bonne estimation des déplacements différentiels possibles
entre les colonnes et les culées quand un pont est sujet a un sé¢isme. L’ordre de grandeur du
mouvement des culées peut atteindre 200 mm (Elms & Martin, 1979; Richards & Elms, 1977,
1979; Wood & Elms, 1990). Werner et al. (1977, 1979) donnent des indications sur les effets
des ondes sismiques sur les réponses de certains ponts. Ces données ont guidé la rédaction des
exigences de conception parasismiques, dont celle du CAN/CSA4-S6-2019, pour tenir compte

du comportement des culées, des fondations et du déphasage dans 1’équation (1.6).
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1.9 Sommaire

Tous les paramétres géométriques structuraux jugés importants par les études antérieures et
¢tablissant la vulnérabilité structurale d’un pont quant a une possible perte d’appui ont été
ciblés, présentés et expliqués en détail dans les sections précédentes. Ils permettent de baliser
I’étendue du projet de recherche tout en mettant en lumiére leur impact respectif sur le
comportement d’un pont. Le CHAPITRE 3 présente de maniére plus exhaustive 1’intégration
de tous les parameétres ciblés dans la matrice d’expérimentation. Ainsi, selon le nombre de piles
et de travées et selon les conditions de retenue, divers parametres géométriques sont mis de
I’avant, dont la longueur des travées et les irrégularités en plan, la hauteur des piles et les
irrégularités en élévation ainsi que le biais du tablier. De plus, d’autres paramétres structuraux
liés au comportement mécanique de 1’ouvrage sont évoqués, dont le type de ponts et de

matériaux ainsi que notamment la rigidité et la masse, et donc la période de vibration.






CHAPITRE 2

DEFINITION, DEVELOPPEMENT ET APPLICATION DES COURBES DE
FRAGILITE

Ce chapitre présente 1’ensemble du processus de développement et d’application des courbes
de fragilité dans le contexte du projet de recherche. Cela commence par la définition d’une
courbe de fragilité sismique pour se terminer avec une série d’équations nécessaires a 1’étude
statistique pour le développement d’une courbe de fragilité et I’illustration de son utilisation

dans des applications concretes. Les états limites de dommages sont aussi définis.

2.1 Introduction

L’utilisation des courbes de fragilité est un outil décisionnel de plus en plus populaire dans
I’évaluation du risque sismique. Une courbe de fragilité est une représentation graphique de la
réponse structurale d’un pont donnant la probabilité (Py) d’atteindre ou de dépasser différents
niveaux de dommage en lien avec la capacité structurale (C) (reliée a un parametre d’ingénierie
tiré d’analyse ou d’observation, par exemple : facteurs de ductilité¢, déplacements, etc.) en
fonction de la mesure de la demande sismique (D) (reliée a une mesure de 1’intensité du séisme,
par exemple : PGA, Sa, Sa, Magnitude, etc.). La Figure 2.1 montre une représentation graphique

de courbes de fragilité pour quatre niveaux différents de dommages.
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Figure 2.1 Exemple type d'une courbe de fragilité
pour quatre niveaux de dommages
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Pour une intensité donnée, il est possible d’estimer la probabilité d’atteindre un des niveaux de
dommage. Par exemple, a une accélération maximale au sol (PGA) de 0,5 g, environ 95 % des
ponts présentent des dommages 1égers, 70 % des dommages modérés, 20 % des dommages

importants et environ 12 % des dommages complets.

2.2 Développement des courbes de fragilité

Le développement des courbes de fragilité peut se faire selon cinq méthodes (Nielson, 2005;
Padgett, 2007; Suescun, 2010; Tavares, 2012): (i) basées sur [’opinion d’experts,
(i1) empiriques, (iii) analytiques basées sur une réponse spectrale élastique (ou linéaire),
(iv) analytiques basées sur une analyse statique non linéaire (ou inélastique) par poussées
incrémentales (« pushover curves ») et (v) analytiques basées sur une analyse dynamique non

linéaire (ou inélastique) temporelle (de type « time history »).

2.2.1 Courbes de fragilité basées sur I’opinion d’experts

Ces courbes de fragilité ont ’avantage d’étre basées sur I’expérience et sur le point de vue
rigoureux de nombreux experts dans le domaine de la vulnérabilité sismique des ponts. L’étude
ATC-13 par I’ Applied Technology Council (A7C) réalisée en 1985 (étude utilisée ensuite pour
I’étude ATC-25 de 1991) fait état de données pour I’estimation des dommages a la suite d’un
s¢isme en Californie. Ces données de fragilité¢ sont présentées sous forme de matrices de

probabilit¢ de dommages pouvant servir au développement de courbes de fragilité.

Cependant, Tavares (2012), Padgett (2007) et Nielson (2005) ont soulevé des limitations
importantes a cette ¢tude. Notamment, le faible taux de réponse des experts au questionnaire
cause une faible représentativité et rend I’étude peu significative. De plus, il y a une vaste
généralisation des classes de pont et une dépendance régionale reliée aux ponts californiens. Il
devient donc difficile d’extrapoler les résultats pour différents types de ponts et en dehors de
la région ciblée, comme pour le Québec ou le Canada. Les incertitudes y sont ¢élevées, sans

étre quantifiées, et découlent de la conséquence d’un jugement humain.
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2.2.2 Courbes de fragilité empiriques

Une autre méthode, basée sur I’expérience antérieure, consiste a rassembler des données de
dommages observés sur un ou quelques pont(s) aprés des éveénements sismiques. Ces
observations peuvent permettre d’établir une probabilité de différents niveaux de dommages

basée sur ’intensité d’un seul séisme survenu récemment.

Comme le rapportent Nielson (2005) et Padgett (2007), cette méthodologie a été appliquée par
plusieurs groupes de chercheurs pour les séismes de Loma Prieta en 1989 et Northridge en
1994 avec les études de Kiremidjian et Basoz (1997), Basoz et Kiremidjian (1998), Basoz et
al. (1999), Shinozuka, Feng, Dong, et al. (2000), Shinozuka et al. (2003), Der Kiureghian
(2002) ainsi que Elnashai et al. (2004); puis pour le sé¢isme de Hyogo-Ken Nanbu (Kobe) en
1995 avec les études de Yamazaki et al. (1999), Shinozuka et al. (2003) ainsi que Elnashai et
al. (2004). Au Québec, il n’y a pas assez d’informations quant a 1’observation de dommages
sur les ponts québécois a la suite d'un séisme pour procéder avec cette méthode (Suescun, 2010;
Tavares, 2012). La majorité des dommages sismiques répertorié¢s de 1608 a 2007 concerne des

batiments ou des glissements de terrains apres un séisme (Lamontagne, 2008).

2.2.3 Courbes de fragilité analytiques basées sur une réponse spectrale élastique

Cette approche est probablement la plus simple et la moins exigeante en termes de temps
nécessaire a sa réalisation par rapport aux autres méthodes analytiques. Nielson (2005) décrit
le développement d’une courbe de fragilité sismique de ponts en considérant uniquement la
réponse spectrale ¢lastique. Les capacités et les demandes sont calculées pour les critéres de
réponses de tous les échantillons pont-séisme avant d’en établir le rapport capacité/demande
déterminé et corrélé pour un état de dommage donné et pour différents niveaux de PGA. Les
courbes de fragilit¢ sont ensuite tracées de la méme maniére que les courbes de fragilité
empiriques comme le témoigne Nielson (2005) avec les travaux de Yu et al. (1991), Hwang et

al. (2000) ainsi que Jernigan et Hwang (2002).
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224 Courbes de fragilité analytiques basées sur une analyse statique non linéaire
par poussées incrémentales (« pushover curves »)

Les courbes de fragilité par poussée incrémentales « pushover curves » ou par spectre de
capacité (« capacity-spectrum method ») sont réalisées, sensiblement suivant le méme
principe, mais avec des analyses statiques spectrales considérant la réponse non linéaire du
pont. Selon Nielson (2005) ainsi que Chopra et Goel (1999b), la procédure statique non linéaire
ou inélastique est basée sur la méthode par spectre de capacité originellement développée par
S. Freeman et al. (1975) ainsi que S. A. Freeman (1978, 1998a, 1998b, 2004) et adoptée pour
le développement des courbes de fragilité sismique, notamment par HAZUS - MH MR4 -
Earthquake Model (Federal Emergency Management Agency, 2003), un logiciel d’évaluation

du risque sismique.

Cette méthode a été utilisée pour développer des courbes de fragilité par Dutta et Mander
(1998), Mander (1999), Mander et Basoz (1999) ainsi que Shinozuka, Feng, Kim, et al. (2000).
Bien que l'application ait porté sur différents types de ponts ou sur des niveaux variables
d'information sur les caractéristiques des ponts, ils ont suivi une méthodologie similaire en
utilisant l'intersection d'un spectre de capacité obtenu par analyse statique non linéaire et d’un

spectre de demande converti pour étre compatible avec la courbe du spectre de capacité.

D’abord, des courbes de poussée statique non linéaire (« pushover curves ») sont générées pour
le pont. Elles illustrent la relation entre le cisaillement a la base (V) et le déplacement (d ou
Un) engendré. Ces courbes de capacité structurale sont ensuite idéalisées par une courbe

bilinéaire comme montré par le trait pointillé a la Figure 2.2.

Nielson (2005) rappelle que la courbe de poussée statique non linéaire (« pushover curve »)
est une représentation de la force en fonction du déplacement. Elle peut étre convertie a I'aide
des propriétés du mode fondamental en un spectre de capacité (« capacity spectrum ») pour
lequel les axes X et Y sont exprimés en termes de déplacement spectral et d’accélération

spectrale respectivement comme illustré a la Figure 2.3.
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Figure 2.2 Exemples de courbes de capacité structurale et leur simplification bilinéaire
Tirée de Moschonas et al. (2009)
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Figure 2.3 Conversion de la courbe de poussée
(« pushover curve ») vers la courbe du spectre
de capacité (« capacity spectrum curve »)
Tirée de Nielson (2005)

Chopra et Goel (1999a) précisent que cette conversion mathématique de la courbe de poussée
statique non linéaire (« pushover curve ») a un spectre ou diagramme de capacité (« capacity
spectrum/diagram ») se fait a I’aide des équations (2.1) et (2.2). Elles sont nécessaires pour la
transformation de la réponse en celle d’un systéme équivalent a un degré de liberté ainsi qu’a

la représentation graphique de la Figure 2.4 :
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Figure 2.4 Conversion de la courbe de poussée statique
non linéaire (« pushover curve ») a un spectre ou
diagramme de capacité (« capacity spectrum/diagram »)
Tirée de Chopra et Goel (1999a)

Chopra et Goel (1999a) précisent qu’il faut convertir le spectre de demande élastique (ou de

conception) de la pseudo-accélération standard, 4, en fonction de la période naturelle, T», vers

un format en fonction de 1'ordonnée du spectre de déformation, D, comme le montre la Figure

2.5.

Ce spectre ou diagramme de capacité est ensuite superposé aux spectres ou diagrammes de

demande sismique comme montré a la Figure 2.6. Certaines dispersions des données peuvent

étre considérées pour la capacité et/ou la demande comme en témoigne les deux distributions

probabilistes normales illustrées sur les courbes de la Figure 2.6.
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Figure 2.5 Conversion du spectre de demande
¢lastique d’un format standard a un format 4-D
Tirée de Chopra et Goel (1999a)
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Figure 2.6 Explication de la superposition
des spectres de capacité et de demande
Tirée de Nielson (2005)
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SPECTRAL ACCELERATION

Ainsi, pour une analyse déterministe, la réponse maximale est définie par I’intersection de la
courbe de capacité et du spectre de demande amorti. Plusieurs points sont relevés a la Figure
2.7 avec la superposition du spectre de capacité d’un seul niveau d’état limite de dommages

sur les spectres de demande a différents niveaux selon la mesure d’intensité choisie.
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Figure 2.7 Superposition du spectre de capacité structurale et des spectres de demande
Tirée de Moschonas et al. (2009)

Ce sont ces points qui servent a construire une courbe de fragilité compléte par critére de
réponse comme illustré a la Figure 2.8. Il est toujours possible de reproduire la procédure pour
d’autres niveaux d’états limites de dommages ainsi que de combiner les courbes de fragilité de

différentes réponses pour obtenir celle dun pont complet.

DP &
Dp [n} _-----------------------'-'---.. .
0 =N (0] | P ——
OP U] R . ' _
o e PEAN) PGA (@
(DS2)

Figure 2.8 Courbe de fragilité obtenue par
« pushover » pour un seul niveau de capacité
Tirée de Moschonas et al. (2009)
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2.2.5 Courbes de fragilité analytiques basées sur une analyse dynamique non
linéaire temporelle (de type « time history »)

La méthode d’analyse dynamique non linéaire dans le domaine temporel (« type history ») a
été¢ développée et adoptée sous diverses formes pour I'évaluation de la fragilité des ponts par
Hwang et Huo (1998), Hwang et al. (2000), Shinozuka, Feng, Dong, et al. (2000), Karim et
Yamazaki (2003), Mackie (2004), Elnashai et al. (2004), Choi et al. (2004), Nielson (2005),
Nielson et DesRoches (2007), Padgett (2007), Suescun (2010), Tavares (2012), Kim et al.
(2021) ainsi que Conde Bandini et al. (2022). Bien qu'il y ait quelques différences dans la
méthodologie de chacune de ces études, la procédure générale utilisée pour le développement
des courbes de fragilité¢ est comparable. Elle consiste en une série d’analyses de plusieurs
modeles de ponts, aux propriétés variables, soumis a différents séismes sous forme
d’accélérogrammes. Chaque combinaison ou paire pont-séisme génére une réponse structurale,
pour chaque critére de réponse distinctement, permettant d’identifier le niveau de dommage

atteint.

Ces courbes de fragilit¢ donnent ainsi la probabilité (Py) d’atteindre différents niveaux de
dommages, reliés a la capacité structurale (C) qui se traduit par des critéres d'état limite de
dommages, en fonction d’un parameétre d’intensité du mouvement du sol, reli¢ a la demande
sismique (D) qui se traduit par la réponse structurale (Nielson, 2005; Nielson & DesRoches,
2007; Padgett, 2007; Suescun, 2010; Tavares, 2012). L’équation (2.3) exprime la probabilité
conditionnelle (Py) que la demande (D) soit plus ¢élevée que la capacité (C) de la structure.
Comme différents scénarios sont a réaliser, la procédure est longue et ardue, mais elle reste

objective.

Fragilite = Pr= P[D/C>1] (2.3)

Les parametres de la capacité sont variés (a cause des modeles de ponts) et la demande est
variée (a cause des accélérogrammes), ce qui permet d’obtenir la réponse de la structure en
termes d un ou plusieurs parametres d’ingénierie. De maniére générale, les chercheurs évaluent

seulement la réponse en termes de ductilité en déplacement, en courbure ou en dérive des
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colonnes comme étant les éléments les plus fragiles d’un pont et pouvant fournir une indication
de la fragilité¢ globale de la structure (Hwang et al., 2000; Karim & Yamazaki, 2001; Mackie
& Stojadinovié, 2001). Cependant, Siqueira (2013) mentionne qu’« en se basant seulement sur
la fragilité des colonnes pour décrire la fragilité du systéme, on peut encourir & une importante
sous-estimation de cette fragilité globale du systeéme ». Des recherches ont montré que d'autres
¢léments de ponts, comme les appareils d’appui et les culées, sont €¢galement vulnérables aux
effets des séismes (Choi et al., 2004; DesRoches et al., 2004) et que tous les éléments
importants du pont doivent étre considérés et précisément définis lors d’une évaluation globale

de la fragilité d’un pont (Choi et al., 2004; Nielson, 2005).

La construction d’une courbe de fragilit¢ se fera en utilisant les réponses maximales
enregistrées pour la structure du pont ou chacun des critéres de réponse étudiés, et ce, pour
chaque paire pont-séisme. Elles servent a générer, comme le montre la Figure 2.9, des points
ou des mod¢les probabilistes de demande sismique (« Probabilistic seismic demand model —
PSDM ») qui, selon Siqueira (2013), « offrent la relation entre 1’intensité d’un portfolio de
séisme compatible d’une certaine région et la réponse d’une classe de structures face a cette

source d’excitation en termes d’une mesure d’intensité appropriée. ».
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() PGA, (g) (b) PGA, (g)
Response PSDM R? (Pppca)
(a) ln(‘l.‘.q,) In(2.72) + 1.08 % In(PGA) 0.82 0.45
In(fxg) In(57.23) + 1.06 = In(PGA) 0.66 0.66
In(fx7) In(6.69) + 0.30 * In(PGA) 0.55 0.23
In(exy) In(108.00) + 1.01 % In(PGA) 0.76 .50
In{exy) In(10.86) + 0.50 = In(PGA) 0.39 0.55
In(abp) In(18.16) + 1.174 + In(PGA) 0.79 0.53
() In(abg) In(20.72) + 0.89 = In(PGA) 0.68 0.53
In{abr) In{11.76) + 1.02 % In(PGA) 0.73 0.54

Figure 2.9 Exemples de mode¢les probabilistes de demande sismique (PSDM)
Tirée de Nielson et DesRoches (2007)
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a) Demande sismique

L’ensemble des réponses structurales maximales obtenues permet de déterminer la médiane de
la demande sismique (Sp) et 1’écart-type qui y est associé (Spjrc4). Dans leurs travaux, Cornell
et al. (2002), Nielson (2005), Nielson et DesRoches (2007) ainsi que Padgett et al. (2008)
rappellent que I’estimation de la demande sismique médiane (Sp) peut étre représentée par une
fonction de puissance comme le montre 1’équation (2.4) reconnue dans la littérature ou /M
consiste a la mesure de I’intensité sismique exprimée selon I'unité choisie, alors que a et b

représentent des coefficients de régression inconnus a déterminer.

Sp = alM? (2.4)

Puisque les courbes de fragilité ont été développées initialement sur la base d'observations des
dommages qui présentaient des distributions log-normales, il est supposé que les réponses
structurales analysées suivent aussi une distribution selon la loi log-normale. Le logarithme
naturel de la demande sismique médiane (Sp) peut donc s’exprimer selon 1’équation (2.5)
reconnue dans la littérature. La relation entre I’intensité du mouvement du sol (/M exprimé en
PGA) et la réponse structurale d’un critére de réponse donné (c’est-a-dire une déformation, un
déplacement ou une ductilité) est formulée par 1’équation (2.5) et elle est représentée par une
régression linéaire illustrée a la Figure 2.9. Cette régression caractérise une régression de type
puissance exprimée sur un systéme d’axes logarithmiques pour la mesure d'intensité et la

réponse tel qu’établi par le PSDM.

In(Sp) = In(aIM?) = In(a) + b In(IM) (2.5)

L’estimation de I’écart-type logarithmique de la distribution (fpjm ou fpipc4) représente la
dispersion de la demande sismique et est exprimé selon 1’équation (2.6) reconnue dans la
littérature de Padgett et al. (2008) par rapport a sa médiane dans 1’espace log-normale, /n(Sp).
Ces deux données sont conditionnées par la mesure d’intensité (/M). Il faut ensuite les exprimer

avec une fonction de répartition par 1’équation (2.7) reconnue dans la littérature ou d; est la i™®
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valeur décrivant la demande sismique selon les analyses dynamiques non linéaires et N est le

nombre de valeurs décrivant la demande sismique selon les analyses dynamiques non linéaires.

_ JZ(ln(di)—ln(a 1Mb))? (2.6)
ﬁDuM = N2
P[D >d|IM]=1-® (M) —1-® (ln(do—ln(a IMb)) 2.7)
B Bpim Bpim

b) Capacité structurale

La capacité structurale, souvent désignée comme un critere d'état limite de dommages, est
ensuite déterminée pour chacun des critéres de réponse a considérer en s’appuyant sur le
jugement d'experts, les données expérimentales ou les méthodes analytiques. « Les progres
récents et les travaux de Mackie (2004) ont reconnu l'importance de définir des états limites en
termes de quantités significatives pour la performance du pont. [...] Les états limites ou la
capacité de charge peut €tre associée a la capacité de trafic restante doivent étre considérés »
(Padgett, 2007). La considération des états limites en termes de capacité de trafic restante est

I’approche utilisée par I’actuel CAN/CSA-S6-2019.

I1 est supposé que les critéres d'état limite de dommages suivent eux-aussi une distribution log-
normale. IIs sont décrits par deux parametres, soit une valeur de capacité structurale médiane
(Sc) et par I’écart-type associé (fc), qui sont « comparés » aux résultats obtenus dans les
PSDM. 1.’équation (2.8) reconnue dans la littérature donne une courbe de fragilité donnant la
probabilit¢ de défaillance (atteinte ou dépassement d'un niveau de dommage) pour les

différents niveaux d'intensité sismique.

n(se)
e (2.8)

P[D > C|IM] = ®
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ou Sp est I’estimation médiane de la demande, Sc est I’estimation médiane de la capacité, fpjm
est I’écart-type logarithmique de la demande conditionnée par la mesure de I’intensité, fc est

I’écart-type de la capacité et @() est la fonction de répartition.

L’équation (2.8) peut aussi s’exprimer selon I’équation (2.9) et en y substituant le logarithme
naturel de Sp par I’équation (2.5), la fonction de répartition peut s’exprimer sous la forme de

I’équation (2.10) ou de 1’équation (2.11), toutes reconnues dans la littérature.

In(Sp)—in(Sc)

liﬁéwﬂfcz (2.9)

In(a)+b In(IM) -In(S¢)

lrlm_l_ﬁcz (2.10)

P[D = C|IM] = ®

P[D > C|IM] = ®

In(IM) - ln(SC)b—ln(a)

JBBumtec 2.11)

b

P[D > C|IM] = ®

On reconnait a I’équation (2.11), les différents parameétres des courbes de fragilités, soit la

35|1M+ﬁc2

In(Sc)—-In(a)

médiane, medianecomposante = exp( ), et ’écart-type associé, Seomposante =

b b
tel qu’exprimé par 1’équation (2.12) reconnue dans la littérature.
In(IM) - In (medianecomposante)
PDZCIM=CD( L ) 2.12
[ | ] Bcomposante ( )

Les courbes de fragilités pour chaque critére de réponse sont développées et générées par un
tracage graphique. Comme le montre la Figure 2.10, la courbe est exprimée pour une intensité
de mesure (/M) définie ici par le PGA, ou la médiane est I’intensité de mesure correspondant

a une probabilité de 50 % que la réponse structurale atteigne 1’état limite de dommages alors
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que la pente représente 1’écart-type reli¢ a la capacité structurale et a la demande sismique, ou
une valeur ¢levée de I’écart-type caractérise une courbe plus inclinée et une valeur plus basse

de I’écart-type caractérise une courbe plus aplatie.
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Figure 2.10 Fonction de répartition
(Courbe de fragilité pour un état limite de dommages)

La courbe de fragilité pour I’ensemble du systeme de pont au complet est obtenue par une
combinaison des courbes de fragilité ou des PSDM des critéres de réponse pour chacun des
niveaux de capacité définis. C’est ce que Nielson (2005) définit comme les modéles
probabilistes de demande sismique conjointe du systéme (« Joint probabilistic seismic demand
model — JPSDM ») parfois évalués a 1’aide d’une simulation de type Monte Carlo. Il formule,
comme suit a I’équation (2.13), la probabilité que le pont soit a ou au-dela d’un certain état
limite (Défaillancesysteme) €t qui correspond a 1’union des probabilités que les critéeres de

réponse soient 2 un méme état limite donné (Défaillancecomposante-i).
P[Défaillancesyssme| = Ul P[Défaillancecomposante—i (2.13)

La procédure détaillée pour le développement des JPSDM, présentée par Nielson et DesRoches
(2007) ainsi que Siqueira (2013), permet d’effectuer une analyse de la fragilité du systeme en
¢évaluant I’effet d’un parametre sur la fragilité globale d’un systéme de pont en considérant la
contribution de plusieurs critéres de réponses critiques du systéme (Siqueira, 2013). Par contre,

cette approche n’a pas été retenue dans cette thése ou une approche utilisant les PSDM non
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conjoints a plutot été choisie pour évaluer ’impact de chaque parametre individuellement, et
ce, pour chacun des critéres de réponses séparément. Pour cause, la thése vise justement a
évaluer et quantifier I’impact directement sur les critéres de réponses et le comportement
spécifique des différents ¢léments plutot que sur le systéme du pont dans son ensemble afin de

mieux cibler les corrélations possibles.

2.3 Choix de la méthode

Les méthodes basées sur I’opinion d’experts ont été identifiées comme étant particuliérement
limitées en termes de portée et de réponses. Les méthodes empiriques ne constituent pas une
option, car le Québec ne dispose pas de données suffisantes sur les dommages liés aux ponts.
Le manque d’informations requises pour la réalisation de courbes sur la base de jugement
expert ou de maniere empirique force a rejeter ces deux procédures. Les courbes de fragilité
analytiques basées sur une réponse spectrale ¢lastique ne considérent pas le comportement
inélastique du pont, comportement absolument nécessaire pour inclure et représenter toutes les

caractéristiques du comportement structural lors de séismes.

Les courbes de fragilité analytiques basées sur une analyse statique spectrale non linéaire par
poussées incrémentales (« pushover curves ») sont précises et efficaces dans certains cas bien
spécifiques (Isakovic et al., 2008), notamment lors d une analyse d’un pont en particulier. Cette
procédure d’analyse statique non linéaire simplifiée, basée sur des spectres ou des diagrammes
de capacité et de demande, consiste a déterminer la demande en déplacement maximal imposée
a une structure se déformant inélastiquement. Elles peuvent évaluer I’allure générale du
comportement global d’un pont ou d’un paramétre et permettre de comparer la contribution
des parametres a la vulnérabilité. Par contre, cette approche par analyse statique sous-estime
certaines réponses sismiques (Isakovic et al., 2008). Elle permet toutefois d’éviter la lourde
exécution de calculs nécessaires et inclus dans une analyse dynamique temporelle de type

« time history ». Chopra et Goel (1999b) notent les approximations suivantes :
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« La distribution latérale de la force [supposée fixe] pour
I'analyse par poussée et la conversion de ces résultats au
diagramme de puissance ne sont basées que sur le mode
vibratoire fondamental du systéme élastique. La déformation
sismique induite d'un systeme inélastique est estimée par une
méthode itérative nécessitant l'analyse d'une séquence de
systémes linéaires équivalents, évitant ainsi I'analyse dynamique
du systéme inélastique. » !

Ainsi, une amélioration aux méthodes précédentes est I’analyse non linéaire dynamique
compléte dans le domaine temporel (« type history ») réalisée avec des accélérogrammes. I1
s’agit de la méthode la plus rigoureuse pour déterminer la demande sismique qui est requise
pour développer des courbes de fragilité analytique pour des ponts. Cette méthode analytique,
bien que longue et ardue a réaliser, est la plus fiable (Shinozuka et al., 2003) et elle est jugée
comme « exacte » et précise par certains auteurs (Isakovic et al., 2008; Moschonas et al., 2009).
Une courbe de fragilité consiste a une probabilité comportant déja des dispersions de données.
Le fait de sous-estimer cette méme probabilit¢ méne donc a un manque de précision important

qui peut avoir des conséquences tout aussi sérieuses.

La Figure 2.11 tirée de Moschonas et al. (2009) montre I’impact de cette sous-estimation sur
les courbes de fragilité créées pour quatre niveaux de dommage par la méthode statique non
linéaire par poussées incrémentales de type « pushover » (ligne pleine) versus une méthode
dynamique non linéaire de type « time history » (ligne pointillée). Bref, les courbes de fragilité
analytiques basées sur une analyse dynamique non linéaire temporelle de type « time history »

sont privilégiées.

! Traduction libre
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Figure 2.11 Exemples de courbes de fragilité pour quatre niveaux de
dommage par une méthode statique (ligne pleine) versus une
méthode dynamique (ligne pointillée)

Tirée de Moschonas et al. (2009)

24 Application des courbes de fragilité

D’une maniere générale, les fonctions de répartition, soit les courbes de fragilité, obtenues
permettent de donner la probabilité d’atteindre un niveau de dommage en fonction de la mesure
de la demande sismique. Le développement des courbes de fragilités individuelles des criteres
de réponse s’effectue, notamment, grace aux modeles probabilistes de demande sismique de
chaque critére de réponse du pont ce qui permet de dégager et quantifier I’influence relative
d’un ou des paramétres géométriques étudiés sur la vulnérabilité sismique des ponts (Siqueira,
2013). Ainsi, en ¢étudiant distinctement ces parametres et en regardant leur variation, il est
possible d’évaluer I’impact de ceux-ci sur la variabilité des réponses pour chaque critére de

réponse.

Comme en témoigne schématiquement la Figure 2.12, pour un niveau de dommage donné,
I’influence relative que peut avoir un parameétre a I’étude pourrait, hypothétiquement dans les

présents exemples, faire passer une courbe avec des probabilités inférieures (fragilité¢ plus
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basse) pour un pont sans irrégularité en plan a une courbe avec des probabilités supérieures

(fragilité plus élevée) pour les ponts en présence d’une irrégularité en plan.

Probabilité de dommage
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Figure 2.12 Exemples d’influence relative d’un parameétre pour
a) un dommage léger et b) un dommage modéré

De méme, deux exemples de courbes de fragilité pour une culée et pour une colonne pour

quatre niveaux de capacités sont montrés a la Figure 2.13. Elles permettent de mieux

comprendre la fragilité relative selon les critéres de réponses étudiés.
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Figure 2.13 Exemples de courbes de fragilité pour quatre niveaux de capacité pour
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2.5 Définition des états limites de dommages

A la suite de plusieurs études, cinq niveaux de gravité des dommages ont été définis a titre
d’états limites qualitatifs. IlIs sont, plus spécifiquement, basés sur ceux trouvés dans la
littérature et, initialement, dans HAZUS-MH du Federal Emergency Management Agency
(2003). IIs sont qualifiés de légers (« slight »), de modérés (« moderate »), d’importants
(« extensive ») et de complets (« complete »). Parfois, un état limite qualifié¢ d’aucun dommage
(« no damage ») est ajouté. Différents auteurs ont donné différentes définitions de ces états
limites de dommages, et ce, selon différents critéres basés selon le type de dommages observés,
selon le temps de restauration de la fonctionnalité du pont ou selon les éléments du pont. Les

principaux tableaux et figures tirés de la revue de la littérature se trouvent a I’ANNEXE II

(p.219).

2.5.1 Selon le type de dommages observés

Les états limites de dommages peuvent étre définis de maniere qualitative selon les dégats
observés sur le pont a la suite d’un séisme. Des valeurs simples sont associées a ceux-ci,
comme la largeur admissible d’une fissure ou des défaillances types au niveau des colonnes.
La Figure-A II-1 présente une premicre description des types de dommages associés aux états
limites «no damage », « minor/slight », « moderate », « severe/extensive »,
« collapse/complete ». Les dégats évoqués vont d’une simple fissure a I’effondrement complet
du pont, ce qui permet d’englober la majorité des dommages que peut subir un pont lors d’un

séisme et de bien catégoriser le niveau d’importance de chaque défaut.

Une description un peu plus récente des états limites de dommages est présentée a la Figure-A
II-2 par Nielson (2005) et Tavares (2012) qui ’ont adaptée de HAZUS-MH (Federal
Emergency Management Agency, 2003). C’est cette description qui est utilisée dans la plupart

des ouvrages pour la définition des états limites de dommages.

La toute dernic¢re version du CAN/CSA-S6-2019 établit des criteres de performances pour

I’atteinte d’une conception parasismique des ponts. Présentés pour quatre états limites de
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dommages (mineurs, réparables, importants et remplacement probable), ils sont directement
associés a un niveau de service du pont a la suite d’un séisme et ils sont exprimés en termes
surtout qualitatifs (observations passées et possibles) et en termes parfois quantitatifs (avec une
notion mathématique ou numérique) comme le montre le Tableau-A II-1. Le fait de détailler
et de chiffrer avec précision les critéres attendus permet aussi de glisser vers les notions de la
section 2.5.2 Selon le temps de restauration de la fonctionnalité du pont ainsi que la section
2.5.3 Selon les éléments du pont, voire méme selon la section 2.6 Définition des capacités
quantitatives aux états limites de dommages selon les éléments du pont ou, par exemple, ils
sont associés a des niveaux de déformations dans l'acier d'armature et le béton pour les

structures en béton armeé.

Les termes utilisés dans CAN/CSA-S6-2019 pour décrire les états limites de dommages sont
différents, mais cohérents avec les descriptions de Nielson (2005), de Tavares (2012) et de
HAZUS-MH (Federal Emergency Management Agency, 2003). Les états limites de dommages
sont identifiés selon I’impact des dégats occasionnés et ce classement est identique entre les
tableaux. Les termes techniques décrivant les dommages ont simplement ¢té affinés pour
mieux correspondre aux normes actuelles, ce qui permet la normalisation des états limites de

dommages a travers le monde.

2.5.2 Selon le temps de restauration de la fonctionnalité du pont

Certains états limites de dommages sont également décrits par le temps de restauration ou de
remise en fonctionnalité du pont, ¢’est-a-dire le temps, en jours, pendant lequel le pont est

fermé ou infranchissable pour cause d’inspections, de réparations ou de rénovations.

Par exemple, en utilisant ce critére, un dommage léger a un temps de restauration beaucoup
plus rapide qu’un dommage complet. En effet, selon Padgett et al. (2013), les états limites de
dommages « slight» correspondent a la constatation de dommages matériels 1égers,
susceptibles de partiellement nuire a la fonctionnalité du pont, pendant la durée d’une seule

journée afin de procéder a une inspection. Les états limites de dommages « moderate »
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indiquent la présence de dommages permettant une fonctionnalité du pont restaurée apres une
semaine. Les états limites de dommages « extensive » correspondent a une fonctionnalité du
pont partiellement retrouvée apres 30 jours. Enfin, les états limites de dommages « complete »
impliquent la fermeture du pont, qui est infranchissable pour une durée supérieure a 30 jours

pour réparations ou pour remplacement.

Une approche similaire est illustrée a la Figure-A II-3 tirée de Mander (1999). Elle présente,
pour les états limites de dommages, ’utilité de la structure en termes de type de dommages, le
type de réparations ou de reconstruction ainsi que le temps pendant lequel le trafic est
interrompu. Les durées évoquées dans la Figure-A II-3 sont légeérement différentes de la
définition des états dommages par Padgett et al. (2013). Cependant, leurs ordres de grandeur
restent cohérents et tributaires des connaissances de I’époque ou les études ont été réalisées.
Le fait que I’étude de Mander ait été réalisée en 1999 peut donc expliquer ces différences de

valeurs.

A partir des définitions précédentes, il est possible de tracer des courbes de restauration de la
fonctionnalité du pont telles qu’illustrées a la Figure-A 1I-4. Ces courbes sont cohérentes au
niveau des valeurs utilisées avec la description faite par Padgett et al. (2013). Elles permettent
une représentation tres visuelle de la restauration de la fonctionnalité d’un pont en fonction de
son état limite de dommages. C’est pourquoi elles ont été adoptées dans la plupart des études

réalisées sur le sujet.

253 Selon les éléments du pont

Finalement, la derniére méthode employée pour la définition des états limites de dommages
utilise certains éléments d’un pont. Chaque élément étudié lors d’une analyse sismique est
représentée par un parametre, comme la ductilité des colonnes ou les déplacements du tablier
aux appareils d’appui. Le principe de cette méthode consiste a définir des intervalles ou des
limites pour ces paramétres. Cela permet ainsi de classer les dommages constatés sur le pont

et d’en définir I’état limite de dommages associé. Nécessairement, cette méthode fonctionne
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avec ’attribution directe de valeurs numériques a ces limites. Il s’agit donc d’une définition
des capacités quantitatives aux états limites selon les éléments du pont, ce qui est explicitement

présenté a la section 2.6 suivante.

2.6 Définition des capacités quantitatives aux états limites de dommages selon les
éléments du pont

I1 a été vu que les états limites de dommages qualitatifs sont difficiles a insérer dans une étude
analytique, davantage mathématique. L’étape suivante consiste a associer a ces états limites
des valeurs quantitatives limites pour chacune des mesures caractéristiques ou chacune des
réponses des ¢léments du pont, et ce, pour chacun des états limites de dommages. La capacité
sismique d’un élément d’un pont fait référence a un niveau a partir duquel I’élément atteint
une performance limite. Les niveaux de capacité représentent les états limites. Il s’agit donc
des capacités quantitatives aux états limites selon les éléments du pont qui sont facilement
utilisables dans le calcul des courbes de fragilité¢ sismique. Les niveaux de capacité pour les
différents ¢éléments du pont peuvent étre évalués en utilisant une approche physique

(prescriptive) et/ou visuelle (descriptive).

2.6.1 Approche prescriptive

Dans ’approche prescriptive, un analyste prédit le niveau fonctionnel du pont en se basant sur
la physique du systéeme. Il examine la mécanique de la structure et assigne au pont des niveaux
fonctionnels selon différents niveaux de dommages. C’est en général la méthode la plus
privilégiée, mais qui requiert un certain niveau d’expertise. Les valeurs trouvées dans la
littérature sont assez variables, car chaque auteur propose sa propre version, parfois basée sur

les travaux en tout ou en partie d’un auteur précédent.

Par exemple, une des premicres études faisant référence a des capacités quantitatives aux états
limites selon des éléments a été réalisée dans le cadre du FEMA 356 du Federal Emergency

Management Agency (2000) pour la réhabilitation sismique de batiments. Bien que dédiée aux
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batiments, cette norme amorce le principe d’attribution de valeurs limites a des parametres
d’ingénierie aux états limites de dommages. Les ductilités en déplacement et en courbure des

colonnes sont utilisées a la Figure-A II-5 pour délimiter le comportement du batiment.

Dans le domaine des ponts, Choi et al. (2004) ont présenté, a la Figure-A II-6, une synthese de
différents éléments et des états limites associés définis selon des valeurs de ductilité et de

déplacements. Ces derniéres concernent les colonnes, les appareils d’appui et les culées.

Ensuite, Nielson (2005) a avancé ses propres valeurs médianes pour ses états limites de
dommages prescriptifs a la Figure-A II-7 pour lesquelles il attribue un écart-type de S = 0,25
pour les états limites de dommages léger et modéré ainsi qu’un écart-type de S = 0,46 pour les

¢tats limites de dommages important et complet.

Enfin, la Figure-A II-8 représente les états limites de dommages prescriptifs d’un pont selon
Ramanathan et al. (2011). Deux valeurs sont présentées pour chaque état limite de dommages,
soit la médiane, S., et ’écart-type, fc. L’écart-type représente la dispersion des données
associée a chaque médiane. Lorsque peu d’information est disponible pour évaluer I’écart-type
de chaque état limite de dommages, il est possible d’utiliser les coefficients de variation (COV)
pour représenter un certain degré de dispersion. Le coefficient de variation (COV’) est plus petit
pour les états 1égers et modérés que pour les états limites de dommages importants et complets.
L’¢écart-type se calcule alors avec 1’équation (2.14) qui ne s’applique que dans le cas d’une

distribution log-normale.

B =+/In(1+COV?2) (2.14)

Dans leur étude, Tavares et al. (2010) ont rassemblé le travail de différents auteurs pour la
définition des états limites en fonction de la ductilit¢ des colonnes. Leurs résultats sont
présentés a la Figure-A II-9. En somme, en comparant le méme paramétre, c’est-a-dire les
ductilités en courbure des colonnes, on constate que les ordres de grandeur sont assez similaires

entre les différents auteurs et que la précision différe 1égerement. La définition des états limites
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de dommages peut étre différente selon I’interprétation de chacun, mais I’ordre de grandeur

global est généralement respecté.

Au Québec, Tavares (2012) s’est inspirée, pour ses €tats limites de dommages prescriptifs des
¢léments d'un pont, des premiers écarts-types (fc) de Nielson (2005) alors que ses médianes
(Sc) semblent similaires, sans €tre identiques, a I’ensemble des travaux de ce dernier (voir les
Figure-A 1I-10 et Figure-A II-11). Point important, il est a noter que les capacités quantitatives
aux ¢états limites de dommages de la colonne ne sont pas exprimées par rapport a la méme
référence, soit des parametres différents de ceux rencontrés habituellement, ce qui explique les
différences de valeurs. En effet, Nielson (2005) utilise les ductilités en courbure alors que
Tavares (2012) utilise les ductilités en déplacement ainsi que les déplacements latéraux. Ces
références sont tout aussi valides et le choix dépend du point de vue de 1’auteur. Il est a noter
que la relation entre la ductilité en courbure et la ductilité en déplacement dépend des propriétés

de la colonne et de la longueur de la zone de rotule plastique.

2.6.2 Approche descriptive

L’approche descriptive se base sur une estimation plus visuelle. Il s’agit d’essayer d’identifier
les niveaux de fonctionnalité qui sont assignés au pont par des inspecteurs pour différents états
limites de dommages observés. Par exemple, selon les dégats observés sur un pont, il est

possible d’évaluer le niveau de fonctionnalité et d’assigner un pourcentage pour ce critere.

Cette approche semble moins précise que la précédente, mais elle peut permettre de mieux
représenter ce qu’il se passe réellement lors d’un séisme et ce qu’il peut ne pas apparaitre sur
des données numériques. Bien que cette approche soit plus subjective, la fonctionnalité¢ d’un

pont apres un séisme est souvent assignée de cette fagon.

2.6.3 Approche bayésienne

Comme il a été présenté dans les paragraphes précédents, il y a plusieurs sources

d’informations relatives aux états limites de dommages des ¢léments du pont. En comparant
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les différents états limites de dommages présents dans la littérature, il est possible de constater
quelques légeres différences (précisions ou arrondis) dans certains tableaux, mais cela reste
assez anodin. Plus encore, il est possible de remarquer que peu importe le type de pont étudié
et analysé dans les études précédentes, la définition des états limites de dommages ne change

presque pas.

Une approche bayésienne permet de combiner ces méthodes. Le théoréme de Bayes, présenté
a I’équation (2.15), permet de mettre a jour une distribution de probabilité a chaque fois qu’une
nouvelle information est nécessaire, ou A est la nouvelle information obtenue et B; est

I’information mise a jour.

P[A|B;]P[Bi] (2.15)
2} P[A|Bj [Pz

P[B;|A] =

L’approche bayésienne comprend ainsi les aspects respectivement prescriptifs (physiques) et
descriptifs (visuels) des approches précédentes. En somme, cette approche par une mise a
niveau de type Bayésienne est intéressante puisqu’elle fusionne les résultats de divers travaux
passés, ce qui permet d’en combiner les avantages et d’obtenir une méthode d’analyse globale
et compléte pour la définition des états limites de dommages. C’est cette méthode qui est
utilisée dans la plupart des études sismiques de nos jours et qui est adoptée dans la présente

¢tude. Par conséquent, son utilisation améne une plus grande rigueur a la présente recherche.

Ainsi, aprés une mise a niveau de type Bayésienne, Nielson (2005) modifie certaines valeurs
et publie la médiane et I’écart-type des états limites de dommages pour différents ¢léments des
ponts. Ce sont ces valeurs qui sont aussi utilisées par Padgett (2007). Au final, le Tableau 2.1
représente la mise a jour des états limites de dommages par 1I’approche bayésienne et peut donc
étre utilisée comme référence pour n’importe quel projet de pont impliquant 1’utilisation d’états

limites de dommages.
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Tableau 2.1 Etats limites de dommages des éléments de ponts
selon la mise a jour de I’approche bayésienne
Adapté de Nielson (2005) et Padgett (2007)

Léger Modéré Important Complet

E e Médiane D Médiane S Médiane LBEEY Médiane LBEER

-type -type -type type

Colonne en béton
Ductilité en courbure 1,29 0,59 2,10 0,51 3,52 0,64 5,24 0,65
Ho
Appareil d’appui
Fixe
Longitudinal
(mm)
Appareil d’appui
Fixe
Transversal
(mm)
Appareil d’appui
Mobile
Longitudinal
(mm)
Appareil d’appui
Mobile
Transversal
(mm)

6,0 0,25 20,0 0,25 40,0 0,47 186,6 0,65

6,0 0,25 20,0 0,25 40,0 0,47 186,6 0,65

37,4 0,60 104,2 0,55 136,1 0,59 186,6 0,65

6,0 0,25 20,0 0,25 40,0 0,47 186,6 0,65

Dans cette optique et compte tenu des choix qui ont guidé la conception et la modélisation des
ponts de la présente étude, ces valeurs sont utilisées pour les différents états limites de
dommages et leurs capacités quantitatives respectives aux états limites de dommages. Ainsi,
les ductilités en courbure des colonnes et le déplacement du tablier aux appareils d’appui ont
guidé le développement des courbes de fragilit¢ afin d’obtenir des résultats fiables et

représentatifs pour chaque ¢lément et parametre du pont étudi€.

A titre de rappel, une représentation des éléments d’un pont (voir la Figure 2.14) permet de
visualiser les paramétres et leur localisation respective sur une structure ainsi que de
comprendre leur interaction. Elle illustre un pont a travées multiples continues pour lequel il
est possible de scinder les travées aux piles pour obtenir un pont a travées multiples simplement
appuyées sur des appareils d’appui aux piles intermédiaires et aux culées d’extrémité. De
méme, si les piles intermédiaires sont supprimées de ce schéma, il ne reste qu’une travée

simple, laquelle est simplement appuyée sur des appareils d’appui aux culées d’extrémité. Ce
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sont donc tous ces appareils d’appui qui doivent permettre de reprendre les déplacements du

tablier des différentes travées, et ce, sur une certaine longueur d’assise.

Ouverture libre

Ouverture totale

Figure 2.14 Eléments structuraux d’un pont
Tirée de Wikimedia Commons (2008)

2.7 Sommaire

Une présentation sommaire et objective des différentes méthodes de développement de courbes
de fragilité a été réalisée avec les courbes de fragilité¢ basées sur I’opinion d’experts, celles
empiriques, celles basées sur une réponse spectrale élastique, celles basées sur une analyse
statique non linéaire par poussées incrémentales de type « pushover » ou celles basées sur une
analyse dynamique non linéaire temporelle de type « time history ». L’étude de leurs forces et
faiblesses a permis de faire un choix éclairé sur la procédure appliquée pour développer des
courbes de fragilité pour les structures de ponts pour la région de I’Est du Canada, c¢’est-a-dire

par analyse dynamique non linéaire temporelle de type « time history ».

L’application des courbes de fragilité permet de donner la probabilité d’atteindre ou de
dépasser différents niveaux de dommage en lien avec la capacité structurale (reliée a un
parametre d’ingénierie tiré d’analyse ou d’observation, par exemple : facteurs de ductilité,
déplacements, etc.) en fonction de la mesure de la demande sismique (reliée a une mesure de
I’intensité du séisme, par exemple : PGA, Sa, Sa, Magnitude, etc.). Avec les états limites de
dommages définis, cela permet de mieux dégager et quantifier I’influence relative des

parametres étudiés en fournissant des informations précieuses sur la vulnérabilité sismique
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relative des ponts construits qui doivent se déformer élastiquement, puis inélastiquement. Cela
sert également d’intrants clés pour 1'évaluation ainsi que pour la distribution des dommages et
des risques sismiques des réseaux de transport en vue d’interventions préventives ou de

réhabilitation.



CHAPITRE 3

DETERMINATION, DIMENSIONNEMENT ET MODELISATION DES MODELES
DE PONTS TYPIQUES

Ce chapitre présente 1’approche de dimensionnement et de conception des modéles de ponts et
de certains de leurs ¢léments (piles, colonnes, chevétres, tabliers, appareils d’appui, joints, etc.)
ainsi que I’approche de modélisation numérique. Les modeles de ponts a analyser sont
¢chantillonnés selon une approche probabiliste afin de tenir compte de l'incertitude reliée aux
caractéristiques géométriques (parametres géométriques — macro-variables) et structurales
(parameétres structuraux — micro-variables) du pont. Les parameétres structuraux sont,
notamment, définis par les propriétés mécaniques des matériaux et de ses ¢léments. La revue
de la littérature a démontré que les parametres considérés dans ce chapitre sont prépondérants

pour I’étude de la vulnérabilité des ponts existants a la perte d’appui.

3.1 Introduction

Lors de I'évaluation de la vulnérabilité des ponts dans une région, I’idéal serait de pouvoir
générer des courbes de fragilité respectives a chaque pont a partir des données in situ et des
plans de construction. Cette approche est évidemment longue, trés coliteuse et généralement
difficile a réaliser pour une région donnée. Puisque de nombreux ponts d’une méme région
sont similaires, des mod¢les typiques représentatifs peuvent étre définis pour des classes de
ponts plus générales. La tache consiste alors a générer des courbes de fragilité pour des classes

typiques de ponts et non pour des ponts individuels.

Pour la réalisation de cette étude, I’inventaire du parc de ponts de la Direction territoriale de
la Capitale-Nationale a été sélectionné en raison de sa forte représentativité de 1’ensemble des
ponts de la province de Québec (Ministeére des Transports du Québec, 2012a). De cette base

de données obtenue du ministére, 733 ponts de tout type structural et les éléments les
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composant ont été relevés, classés selon différents thémes et ensuite analysés statistiquement

afin de définir des mod¢les de ponts génériques représentatifs.

La médiane et la moyenne des années de construction des ponts de I’inventaire sont fixées a
I’année 1974. Les mod¢les de pont doivent donc étre congus avec la version du code applicable
a cette époque. En particulier, le dimensionnement parasismique de I’armature des colonnes
(voir TANNEXE I (p.207)) doit se faire en fonction des sollicitations ou forces latérales
estimées a cette date. La version du code de conception des ponts qui prévalait en 1974, soit le
code Design of highway bridges (CAN/CSA-S6-1966), a servi de guide pour le

dimensionnement représentatif des mode¢les.

Le Tableau 3.1 représente la répartition des ponts de 1’inventaire étudi¢ selon leur nombre de
travées. En fait, 70 % des ponts poss€dent une travée alors que 9,1 % et 12,3 % des ponts ont
deux et trois travées respectivement. Les principales classes de ponts étudiées pour assurer une
bonne représentativité sont celles des ponts d’une travée a trois travées, représentant un total

de 91,4 % de I’inventaire.

Tableau 3.1 Répartition des ponts selon le nombre de leurs travées

Nombre de travées | Effectif % Effectif % Effectif %

1 513 70,0 % 513 70,0 %
2 67 9,1 % 670 91,4 %

3 90 12,3 %

4 26 3,5%

5 15 2,0 %

6 3 0,4 %

7 6 0,8 %

8 3 0,4 %

9 3 0,4 % 220 30,0 %
10 1 0,1 % 63 8,6 %

12 1 0,1 %

15 1 0,1 %

16 1 0,1 %

17 1 0,1 %

20 1 0,1 %

38 1 0,1 %
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La distribution de I’inventaire selon les conditions de retenue pour I’ensemble des classes de
ponts (pour les ponts a travée simple et pour ceux a travées multiples) est présentée, de maniere
plus détaillée, a ’ANNEXE III (p.227). Comme il est souhaité de porter un jugement sur les
longueurs d’assise en lien avec la perte d’appui, un maximum de discontinuité dans les tabliers
est considéré. Ainsi, les ponts a travée simple simplement appuyée et les ponts a travées
multiples simplement appuyées sont choisis. Des conditions d’appui rotulées, simplement
appuy¢es ou discontinues, sont donc utilisées pour toutes les classes de ponts a travée simple

et a travées multiples.

3.2 Considération de la distribution des paramétres géométriques

Les principaux parametres influengant la longueur d’assise minimale et liés avec une possible
perte d’appui ont été présentés au CHAPITRE 1. Ce sont ces parametres géométriques qui
définissent les macro-variables des mod¢les numériques des ponts échantillonnés. Ces modeles
géométriques de ponts sont générés aléatoirement en combinant des valeurs représentatives de
I’inventaire pour les longueurs des travées, pour les hauteurs des systémes de piles et pour les
biais des tabliers. Toutes les autres propriétés mécaniques et tous les autres attributs seront

considérés dans les parameétres structuraux (voir la section 3.3).

Pour chacune des trois classes de ponts a une, deux et trois travées, un modele de base est
défini a partir de la distribution statistique des parametres géométriques des ponts de
I’inventaire qui est supposé étre distribué¢ selon la loi normale typique de toute population.
Chaque mode¢le sert ensuite a définir des « échantillons » de ponts typiques en variant les

parametres géométriques.

Nielson (2005) explique que la méthode des blocs statistiques est un moyen de prendre des
populations similaires, souvent avec des parametres difficiles a modifier, et de les placer a
I’intérieur d’un groupe. Les différences entre ces blocs peuvent ensuite €tre examinées.
Tavares (2012) mentionne que la nature d’une analyse factorielle appliquée pour 1’analyse de

variance demande que le nombre de blocs différents soit de 2* (x représentant une valeur
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discrétionnaire qui permet de raisonnablement conserver, sans négliger, la sensibilité¢ de
I’influence des autres parametres et 1’importance de la géométrie). Dans leurs études
respectives (Nielson, 2005; Tavares, 2012), le nombre de blocs est défini comme étant de
23 = 8 blocs, donc huit échantillons de ponts typiques pour chaque classe de ponts. Pour y
arriver, 1’échantillonnage de la distribution de la géométrie utilise la technique
d’échantillonnage latin hypercube (« Latin Hypercube Sampling — LHS »). Cette technique
permet de répartir la distribution (log-normale ou normale) en N intervalles équiprobables (voir
la Figure 3.1) pour lesquelles une valeur est sélectionnée aléatoirement. Les N valeurs obtenues
sont couplées aléatoirement aux autres macro-variables et ces N échantillons du pont peuvent

étre assignés aux différents blocs pour étre analysés.

PDF

Figure 3.1 Echantillonnage latin hypercube
Tirée de Tavares (2012)

Bien que cette approche soit efficace, elle requiert un temps de calcul considérable. Dans le
cadre de cette étude, il a été déterminé d’opter pour un plan d’expérience factoriel a deux
facteurs (parametres géométriques) pour les ponts a une travée et a trois facteurs (parametres
géométriques) pour les ponts a deux et trois travées. Cependant, seulement trois niveaux
(variations statistiques) sont étudiés pour le choix des valeurs pour chaque facteur afin de

réduire le nombre de combinaisons de modeles et le temps d’analyse tout en conservant la
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représentativité. Un premier niveau (variation statistique) utilise une valeur inférieure (valeur
médiane (1) moins un écart-type (o)), un second avec une valeur médiane (u) et un troisiéme
avec une valeur supérieure (valeur médiane (1) plus un écart-type (0)). Le plan d’expérience
factoriel peut €tre un plan complet (ou toutes les combinaisons possibles des parametres sont
testées), un plan d’expérience factoriel fractionnaire (ou certaines combinaisons sont testées)
ou un plan Taguchi (ou certaines combinaisons particuliéres sont testées). Un plan
d’expérience factoriel fractionnaire (un sous ensemble d’un plan d’expérience factoriel
complet) se rapprochant de la méthode Taguchi est utilis¢ dans le cadre de cette these, puisqu’il
permet d'obtenir les effets de plusieurs parameétres, tout en faisant un minimum de

combinaisons.

Le plan d’expérience factoriel complet permet de développer une variété de points d’étude
dans une zone ciblée (voir la Figure 3.2) par les variations statistiques (niveaux) des différentes
valeurs possibles (inférieure, médiane et supérieure) des parametres (facteurs) étudiés. Ceci
permet de représenter le large inventaire de ponts dans des limites statistiquement raisonnable.
Par exemple, la Figure 3.2 représente de manicére figurative les trois niveaux (variations
statistiques) pour trois dimensions ou facteurs (paramétres géométriques) pour un total
systématique possible de 27 combinaisons de mod¢éles géométriques par classe de pont. Ainsi,
avec toutes les attributions statistiques possibles, il existe 3 x 3 = 9 combinaisons pour la classe
de ponts a une travée ainsi que 3 x 3 x 3 = 27 combinaisons pour les classes de ponts a deux et
trois travées distinctement. Ces 9 +27 + 27 = 63 combinaisons de modeles géométriques
envisageables sont en nombre beaucoup trop €levé pour la réalisation d’une étude en temps
raisonnable compte tenu que les combinaisons sélectionnées seront soumises aux 14
enregistrements sismiques sous forme d’accélérogrammes de s€¢ismes bidirectionnels tels que
s¢lectionnés au CHAPITRE 4, donc 63 x 14 = 882 analyses ou paires pont-sé¢isme. Cependant,
toute sélection aléatoire d’un point a 'intérieur de cette boite devient un plan d’expérience

factoriel fractionnaire qui reste somme toute raisonnable.
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Supérieure

Médiane

Inférieure Médiane Supérieure

Figure 3.2 Zone d’étude ciblée par le plan
d’expérience factoriel fractionnaire
pour une classe type de pont
Adaptée de Lours (2014)

Cette approche, privilégiée dans ce projet, permet de couvrir une plage de valeurs possibles
raisonnables et trés probables, sans €tre trop centré sur la médiane et ni trop orienté sur des
valeurs extrémes peu probables. Les parametres liés aux incertitudes géométriques des ponts
sont traités comme des macro-variables (facteurs) en utilisant des niveaux (variations
statistiques), ce que présente le Tableau 3.2 qui résume le contenu de ’ANNEXE III (p.227)
en lien avec l'analyse statistique de l'inventaire des ponts de la Direction territoriale de la
Capitale-Nationale (échantillon offert par le M7Q). La médiane et I’écart-type sont les
principales informations requises afin de procéder au développement des modeles de ponts

génériques représentatifs comme en témoigne le Tableau 3.2 avec les valeurs en gras.

D’une maniere générale et selon une loi normale, cet intervalle [u- lo;u+ lo] couvre
68,26 % des valeurs de la variable aléatoire normale étudiée comme le montre la Figure 3.3.
A PANNEXE III (p.227), la couverture de I’intervalle [u - 1o ; u + 1o] a été calculée pour les
parametres géométriques, et ce, pour les longueurs et hauteurs d’intérét. La proportion des
valeurs comprises par |’intervalle ciblé varie de 72 % a 87 %, avec une proportion moyenne
de 77 %. La couverture offerte par 1’étude est plus concentrée autour de la médiane que la
couverture dite générale ou normale. Ceci assure une assez bonne représentativité pour ces

paramétres géométriques et, donc, des modeles suffisamment représentatifs de 1’inventaire.
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Tableau 3.2 Distribution des plages de valeurs des paramétres géométriques
pour chaque classe de ponts (Macro-variables)

Classe Paramitres séométrt Distribution * : »
de pont geometriques Min. Max. Moy. Méd. Et;i;)r:- Clte
\g \i Longueur totale du tablier 3,700 47,590 16,819 13,600 9,500 m
g 2 | Longueur de la travée 1 3,700 47,590 16,816 13,600 9,547 m
- & Biais 0,000 58,350 8,033 0,000 12,271 °
Longueur totale du tablier 22,200 114,470 53,130 56,600 19,898 m
. 8 Longueur des travées (Combinées) 11,100 66,230 26,973 28,050 10,025 m
§ E Longueur de la travée 1 11,100 48,240 26,832 28,550 9,056 m
g § Longueur de la travée 2 11,100 66,230 27,114 28,050 11,090 m
h 'E Hauteur des colonnes a la pile 1 3,115 6,521 5,053 5,100 0,907 m
Biais 0,000 58,000 12,513 7,040 15,640 °
Longueur totale du tablier 16,140 162,650 71,251 63,200 33,856 m
Longueur des travées (Combindes) 4,110 56,325 22,245 22900 11,759 m
Longueur des travées (1+3Combinées) | 4,110 56,325 23,650 21,950 11,611 m
. 8 Longueur de la travée 1 4,360 56,325 23,694 21,950 11,624 m
§ E Longueur de la travée 2 7,000 55,000 25,435 23,000 12,201 m
g § Longueur de la travée 3 4,110 56,325 23,605 21,950 11,837 m
~ 'E Hauteur des colonnes (Combinées) 3,300 18,850 6,699 5,800 3,640 m
Hauteur des colonnes a la pile 1 3,300 18,850 6,718 5,800 3,593 m
Hauteur des colonnes a la pile 2 3,460 18,700 6,701 5,800 3,534 m
Biais 0,000 58,590 8,499 0,000 16,279 °

* Les valeurs en gras représentent la médiane et 1’écart-type qui sont utilisés pour définir les valeurs des paramétres géométriques.
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Figure 3.3 Proportion en pourcentage des valeurs d'une
variable aléatoire normale comprise dans différents intervalles
[u-lo;u+lo], [u-20;u+20]etu-30;u+30]
Tirée de Michel (2014)
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Les valeurs présentées et détaillées au Tableau 3.2, au regard des parametres géométriques,

sont justifiées aux paragraphes suivants.

L’analyse statistique des caractéristiques géométriques a été faite sur tous les types de pont
sauf les ponceaux et les portiques, les ponts a béquilles, les ponts en arc, les ponts suspendus
ainsi que les ponts couverts, donc sur 452 ponts du parc de 733 ponts de la Direction
territoriale de la Capitale-Nationale (échantillon offert par le MTQ). Ces ponts sont moins
pertinents pour I’étude réalisée, notamment a cause de leur intégralité a certaines ou a toutes
leurs extrémités ainsi que de leurs particularités structurales affectant la géométrie. De méme,
une contre-vérification de leur intégralité a été¢ exécutée dans I’inventaire en validant les ponts
présélectionnés avec le type de conditions de retenue qui a été inscrit dans la base de données
aux extrémités de leurs tabliers. Pour des tabliers discontinus et simplement appuyés, les ponts
ayant des extrémités rotulées sont sélectionnés pour 1’analyse statistique contrairement a ceux
ayant d’autres types de conditions de retenue comme les encastrements, les porte-a-faux ou les

données vides (sans objet dans la base de données).

Aussi, les ponts irréguliers en plan, ¢’est-a-dire avec un différentiel de longueurs trop important
entre deux travées adjacentes, ainsi que les ponts irréguliers en élévation, c’est-a-dire avec un
différentiel de hauteurs trop important entre deux systémes de piles adjacents, ont été écartés

des analyses statistiques des caractéristiques géométriques de 1’inventaire.

Les longueurs de travées des modeles de pont sont établies selon 1’approche suivante :

e Pour les modeles de ponts a deux travées, la statistique (médiane et €cart-type en gras au
Tableau 3.2) sur la longueur des travées combinées (travées 1 et 2) est utilisée pour définir
la longueur des travées 1 et 2 respectivement.

e Pour les ponts a trois travées, la statistique (médiane et écart-type en gras au Tableau 3.2)
sur la longueur des travées combinées (travées 1 et 3) est utilisée pour définir la longueur
des travées 1 et 3 respectivement alors que la statistique (médiane et écart-type en gras au

Tableau 3.2) sur la longueur de la travée 2 est utilisée pour définir la longueur de la travée 2.
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Les hauteurs des piles des mod¢les de pont sont établies selon 1’approche suivante :

e Les valeurs sélectionnées pour [’analyse statistique ne comprennent que des piles
composées uniquement et entierement de colonnes, c’est-a-dire que les piles ne comportent
aucun fit complet ou méme partiel (fit inférieur supportant des colonnes par exemple) dans
la pile.

e [a hauteur des systémes de piles n’est pas liée a la forme des colonnes, mais davantage a la
géométrie désirée pour la structure en lien avec divers dégagements normatifs et la
topographie du terrain. Les hauteurs des colonnes rectangulaires et rondes ont été
sélectionnées pour réaliser les statistiques de I’inventaire, et ce, en écartant des statistiques
les données ayant comme attributs « autres formes » et « bancs ». Ces attributs référent a
une nature incertaine quant au type et/ou a la forme de I’élément structural, ce qui peut, au
final, diminuer la validité de 1’étude.

e Pour assurer une certaine symétrie réguliére aux modeles de ponts a trois travées, la
statistique (médiane et écart-type en gras au Tableau 3.2) sur la hauteur des colonnes
combinées (piles 1 et 2) est utilisée pour définir la hauteur des colonnes aux piles 1 et 2

respectivement.

Pour les valeurs de biais, I’utilisation de I’approche de la valeur inférieure, de la valeur médiane
et de la valeur supérieure semble peu significative. La médiane est souvent a 0° ou trés pres,
et, si on retranche la valeur d’un écart-type, la valeur inférieure devient négative et
déraisonnable. Dans 1’optique de mieux couvrir la plage de valeurs pour le biais, les médianes
respectives de trois sous-groupes d’intervalles de valeurs, soient 0°-20° (intervalle pour les
ponts réguliers), 20°-40° (premier intervalle de ponts jugés irréguliers) et 40°-60° (second
intervalle de ponts jugés irréguliers), ont été retenus pour ’attribution d’une valeur aux
modeles. Des valeurs de biais au-dela de I’intervalle caractérisant les ponts réguliers ont été
envisagées ¢tant donné que ce parametre géométrique est important pour évaluer et quantifier
son influence sur le comportement des ponts en lien avec la longueur d’assise et la possibilité
de perte d’appui des tabliers. Le Tableau 3.3 présente les valeurs utilisées pour les biais
médians selon les classes et intervalles établies, soit un résumé des valeurs présentées a

I’ANNEXE III (p.227).
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Tableau 3.3 Valeurs utilisées pour les biais médians
selon les classes et intervalles établies

Biais médians (°)
0°-20° 20,1°-40° 40,1°-60°
Pont a 1 travée 0,000 26,870 45,000
Pont a 2 travées 0,000 25,600 52,140
Pont a 3 travées 0,000 26,600 57,025

Les valeurs a utiliser pour les longueurs des travées et les hauteurs des colonnes sont ensuite
calculées et arrondies a I'unité de metre pour les longueurs de travées, au dixiéme de meétre
pour les hauteurs de colonnes et a I’'unité de degré pour le biais. Les parametres géométriques
ou macro-variables (longueurs des travées, hauteurs des colonnes et biais du tablier) sont
combinées aléatoirement les unes avec les autres afin de déterminer les échantillons
géométriques des ponts. Ainsi, trois niveaux (variations statistiques) de valeurs des facteurs
(parametres géométriques) combinées a trois classes de ponts résultent en neuf combinaisons
de modéles géométriques aléatoires. A ce nombre, trois combinaisons de modéles
géométriques composés uniquement de valeurs médianes sans biais sont ajoutés, soit une
combinaison de mod¢le par classe de ponts, ce qui donne un total de 12 combinaisons de

modeles géométriques aléatoires.

Avec toutes ces considérations, la matrice d’expérimentation au Tableau 3.4 présente
I’ensemble des échantillons des modeles géométriques étudiés et sélectionnés a partir du plan
d’expérience factoriel fractionnaire. Cette procédure d’échantillonnage permet d’obtenir une
série de 12 combinaisons de mod¢les analytiques de ponts suffisamment représentatifs pour
conclure sur l'influence des paramétres géométriques (facteur) d’intérét. Au final, un
¢chantillon générique calé sur un échantillonnage réel permet d’obtenir 12 combinaisons

réalistes de modeles géométriques de ponts.



85

Tableau 3.4 Matrice d’expérimentation et échantillons des modeles géométriques des ponts

1 travée 2 travées 3 travées
Modeles géométriques 1.0 111213202122 (2330313233
Longueur de la travée 1 (m) 14| 23| 14| 4283828181234 2|10
Longueur de la travée 2 (m) 28 | 38 | 28| 18 23| 35| 23| 11
Longueur de la travée 3 (m) 2134|210
Hauteur des colonnes de la pile 1 (m) 501 60142 | 5158|941 22| 58
Hauteur des colonnes de la pile 2 (m) 58 1 94| 22 | 58
Biais (°) 0274 | 0 02| 0| 52]0 0| 27| 57

33 Considération de la distribution des parameétres structuraux

Les propriétés mécaniques des matériaux (parameétres structuraux ou micro-variables)
influencent le comportement du pont et contribuent aussi a I’incertitude épistémique.
Contrairement aux parametres géométriques dont la sélection est basée sur une distribution
connue, ces micro-variables représentent davantage [’incertitude des différentes
caractéristiques structurales du pont liées aux propriétés mécaniques des matériaux dont la
variabilité est rapportée dans la littérature. Par exemple, cela peut faire référence a I’année de
construction qui est reliée au niveau de conception, au nombre et a I’aire des sections des
colonnes qui est liée a la rigidité flexionnelle, a f°c, a f, aux dimensions des chevétres, aux
propriétés mécaniques des tabliers, aux propriétés mécaniques des appareils d’appui et aux
propriétés mécaniques des impacts aux joints des tabliers. La liste exhaustive de ces parameétres

structuraux est donnée au Tableau 3.5.

Dans le but de couvrir la plage de valeurs possibles associée a chaque paramétre, 2F
échantillons doivent étre sélectionnés, k représentant le nombre de parameétres structuraux. Il
est possible de sacrifier certaines informations et de réduire le plan d’expérience factoriel
fractionnaire par une fraction de 27 (p représentant une valeur discrétionnaire qui permet
d’obtenir un nombre raisonnable d’essais tout en conservant les principes d’une analyse de
variance générique), ce qui donne un nombre total d’essais établi a 2¥7. Par exemple, Nielson
(2005) rapporte que, lorsqu’un maximum de 15 parametres (k) sont considérés, donc un

maximum de 2!°> = 32 768 essais par classe, un plan d’expérience factoriel fractionnaire avec
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32 essais est requis, ce qui signifie que le protocole est classifié comme un protocole a 247 ou
p=10et k—p=15. De méme, Tavares (2012) précise que son protocole, ayant 12 parametres
(k), donc un maximum de 2'? = 4096 essais par classe, est aussi classifié comme tel avec p = 7
et k—p=35. Ce sont ces 2° =32 essais qui sont séparés aléatoirement dans les huit blocs
géométriques proposés dans 1’approche des auteurs, donc quatre essais par bloc, pour tenir
compte de la variabilité¢ des parametres structuraux dictant le comportement mécanique du

pont.

Cette approche requiert un temps considérable et, comme pour les macro-variables, dans la
présente étude, on a opté pour trois niveaux (variations statistiques) de valeurs (inférieure,
médiane et supérieure) pour les parametres structuraux. Chacune des neuf combinaisons de
modeles géométriques aléatoires se voit ainsi attribuer aléatoirement une valeur pour chaque
paramétre structural (inférieure, médiane ou supérieure), indépendamment de 1’attribution
aléatoire d’un parameétre structural précédent. Par exemple, si le béton pour un premier modele
a un f’c d’une valeur inférieure attribuée aléatoirement, le f, de I’acier d’armature n’est pas
nécessairement d’une valeur inférieure aussi, car 1’attribution du f, est également aléatoire

parmi les valeurs inférieure, médiane ou supérieure.

L’attribution aléatoire des parameétres structuraux peut résulter en des combinaisons non
réalistes ou cohérentes avec les autres caractéristiques du modele de pont. Ainsi, certains
parametres structuraux ont été fixés, notamment les dimensions, le nombre et la disposition
des colonnes et du chevétre dans la pile. De méme, le type de tablier médian a été priorisé afin

d’obtenir des comportements et des masses comparables.

Ainsi, en considérant les valeurs de parameétres structuraux, il en résulte neuf combinaisons de
modeles structuraux aléatoires. A ce nombre, on ajoute trois combinaisons de modéeles
structuraux de ponts sans biais et définis par les valeurs médianes des paramétres structuraux.

Ceci donne un total de 12 combinaisons réalistes de mod¢les structuraux de pont.
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Le Tableau 3.5 suivant montre les 12 combinaisons de mod¢les structuraux (un mod¢le par

colonne) qui sont considérés dans la présente étude, soient quatre pour les ponts a une travée,

quatre pour les ponts a deux travées et quatre pour les ponts a trois travées.

Tableau 3.5 Echantillons des modéles structuraux des ponts

Classe de ponts 1 travée simplement appuyée 2 travées simp pp di 3 travées simpl pp
Modéles 1.0 1.1 1.2 13 2.0 2.1 22 2.3 3.0 3.1 32 33
Année de construction 1974 1974 1974 1974 1974 1974 1974 1974 1974 1974 1974 1974
Année de référence du code de conception 1966 1966 1966 1966 1966 1966 1966 1966 1966 1966 1966 1966
Poids volumique des éléments des piles (kN/m?) 24 24 24 24 24 24 24 24
Nombre de colonnes rectangulaires 4 4 4 4 4 4 4 4
Espacement (m) 3,450 3,450 3,450 3,450 3,250 3,250 3,250 3,250
E Di ion longitudinal te (m) 0,905 0,905 0,905 0,905 0,760 0,760 0,760 0,760
§ Dimension transversale/longue (m) 0,905 0,905 0,905 0,905 1,665 1,665 1,665 1,665
Résistance du béton () non confiné (VIPa) 28 20 35 35 28 28 20 28
Résistance de 'acier d’armature (f,) (MPa) 460 460 400 400 460 400 525 525
° Dimension longitudinale/courte (m) 1,225 1,225 1,225 1,225 1,200 1,200 1,200 1,200
§ Dimension transversale/longue (m) 13,800 13,800 13,800 13,800 13,000 13,000 13,000 13,000
5 Hauteur (m) 1,000 1,000 1,000 1,000 1,067 1,067 1,067 1,067
Coefficient de Poisson (V) 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2
Amortissement critique (%) 5 5 5 5 5 5 5 5 5 5 5 5
Largeur (m) 10,100 8,999 7,142 10,100 13,800 12,403 13,800 8,496 13,000 13,000 11,583 7,080
Nombre de poutres 5 5 5 5 5 5 5 5 5 5 5 5
Module d’élasticité (E) (MPa) 27 800 27 800 27 800 27 800 27 800 27 800 27 800 27 800 27 800 27 800 27 800 27 800
= Module de cisaillement (G) (MPa) 11583 11583 11583 11583 11583 11583 11583 11583 11583 11583 11583 11583
% Aiire de la section (A) (m?) 1,5525 1,5525 1,5525 1,5525 3,941 3,941 3,941 3,941 3,941 3,941 3,941 3,941
= Moment d'inertie de torsion (J) (m‘) 11,749 11,749 11,749 11,749 76,358 76,358 76,358 76,358 76,358 76,358 76,358 76,358
Inertie transversale (Iy) (m*) 11,538 11,538 11,538 11,538 75,835 75,835 75,835 75,835 75,835 75,835 75,835 75,835
Inertie longitudinale (Iz) (m*) 0,211 0,211 0,211 0,211 0,523 0,523 0,523 0,523 0,523 0,523 0,523 0,523
Poids linéaire (kN/m) 45,7 45,7 45,7 45,7 92,8 92,8 92,8 92,8 92,8 92,8 92,8 92,8
I Coefficient de friction (p) 0,10 0,00 0,10 0,00 0,10 0,01 0,10 0,10 0,10 0,00 0,10 0,00
ﬁ Module de cisaillement (G) (MPa) 0,63 0 0,63 0 0,63 110 0,63 0,63 0,63 0 0,63 0
é R Limite d’élasticité (Fy) (N) px (Poids du tablier / 10) px (Poids du tablier / 10) wx (Poids du tablier / 10)
E K Rapport d’écrouissage (Plasticité/élasticité) 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0
.é Déplacement point 1 (m) 0,003 0,003 0,003 0,003 0,003 0,003 0,003 0,003 0,003 0,003 0,003 0,003
:§ : Force de contrainte point 1 (N) 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0
=| =
E g Déplacement point 2 (m) 0,00301 0,00301 0,00301 0,00301 0,00301 0,00301 0,00301 0,00301 0,00301 0,00301 0,00301 0,00301
é: § Force de contrainte point 2 (N) 875 875 875 875 875 875 875 875 875 875 875 875
=
= Déplacement point 3 (m) 0005914 | 0005914 | 0005914 | 000914 | 0003914 | 0005914 | 0005914 | 000914 | 0005914 | 0005914 | 000914 | 0005914
Force de contrainte point 3 (N) 102375 102375 102375 102375 102375 102375 102375 102375 102375 102375 102375 102375
Espace au joint tablier-culée (mm) 24,5 16,276 16,276 24,5 24,5 24,5 24,5 16,276 24,5 16,276 24,5 32,724
P Espace au joint tablier-tablier (mm) 24,5 16,276 16,276 32,724 24,5 32,724 32,724 24,5
E Pénétration / Déformation le (3m) (mm) 254 254 254 25,4 25,4 254 254 254 25,4 254 254 25,4
E Paramétre d’élasticité 0,1 0,1 0,1 0,1 0,1 0,1 0,1 0,1 0,1 0,1 0,1 0,1
g Pénétration/ Déformation élastique (3y) (mm) 2,54 2,54 2,54 2,54 2,54 2,54 2,54 2,54 2,54 2,54 2,54 2,54
£ Rigidité initiale (K1) (kN/mm) 1116 1116 1116 1116 1116 1116 1116 1116 1116 1116 1116 1116
Rigidité plastique (K2) (kN/mm) 384 384 384 384 384 384 384 384 384 384 384 384
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Toutes les valeurs sélectionnées sont aussi présentées a ’ANNEXE IV (p.251). Les sections
de cette annexe présentent la source, la réflexion ainsi que le choix des valeurs qui ont mené a
la définition de [’échantillonnage des modéles structuraux composant la matrice
d’expérimentation. L’ANNEXE IV.1 (p.252) présente le Dimensionnement des tabliers issu
de la revue de la littérature faite. L’ANNEXE IV.2 (p. 255) présente le Dimensionnement des
piles et des colonnes. Pour ces éléments spécifiquement et selon les paramétres géométriques
et structuraux des modeles de 1’étude, il est possible de calculer les charges et les efforts induits,
puis d’inclure toutes ces contraintes de dimensionnement dans le logiciel spColumn Version
4.8, élaboré par StructurePoint LLC. (2011). Ce dernier effectue une optimisation du
dimensionnement avec 10#10 pour les colonnes des ponts a deux travées et 64#5 pour les
colonnes des ponts a trois travées. Enfin, "ANNEXE IV.3 (p.263) présente le
Dimensionnement des appareils d’appui (déformation de I’élastomere jusqu’a 1’atteinte de la
force de friction avant glissement longitudinal et transversal) alors que ’ANNEXE 1V 4
(p.266) présente le Dimensionnement des impacts aux joints (16,276 mm, 24,5 mm ou
32,724 mm longitudinalement et 3 mm transversalement avant enclenchement de I’élément ou

du matériau adjacent).

34 Modé¢lisation des modéles de ponts

La modé¢lisation des ponts est réalisée a I’aide du logiciel de calcul des structures CSIBridge
Version 15.1.1 (Computers & Structures Inc., 2011), qui est le module-plateforme pour les
ponts du logiciel SAP2000 Version 15.0.0 (Computers & Structures Inc., 2011) dédié
spécifiquement a la modélisation en trois dimensions de ponts. Les différents parametres
géométriques ainsi que les différents parameétres structuraux pertinents pour 1’étude de chaque
modele de ponts de la matrice d’expérimentation sont définis, puis attribués aux divers nceuds
et éléments composants le modéle numérique. La Figure 3.4 illustre les modeles types en trois
dimensions de ponts droits a une, deux et trois travées générés pour les besoins de cette étude

avec le logiciel CSIBridge Version 15.1.1 (Computers & Structures Inc., 2011).
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Figure 3.4 Modg¢les types de ponts droits générés avec le logiciel CSIBridge a
a) une travée, b) deux travées et c) trois travées respectivement

Des analyses dynamiques temporelles non linéaires par intégration numérique sont effectuées
sur les nombreuses variantes des modeles types de ponts de la matrice d’expérimentation
présentées dans les sections précédentes. Les réponses caractéristiques analysées sont les
déplacements du tablier aux appareils d’appui mobiles, les efforts dans les colonnes ainsi que

les déformations et les contraintes dans les fibres (voir la section 3.4.2).

3.4.1 Modeéles de base

Les systémes structuraux typiques des ponts sont illustrés aux figures suivantes (voir la Figure
3.5, la Figure 3.6 et la Figure 3.7). Un tablier a dalle pleine en béton armé repose sur un
ensemble de cinq poutres en béton. Ces poutres reposent a leur tour sur des appareils d’appui,
cinq fixes et cinq mobiles par travée, en élastomere fretté (pour les ponts a courte et moyenne

portée) ou en ¢€lastomere confiné (pour les ponts a longue portée) a leurs deux extrémités
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(chevétre et/ou culée). Le systéme de pile est constitué d’un chevétre rectangulaire en béton et
de quatre colonnes rectangulaires en béton. Les tabliers sont discontinus, donc simplement
appuyés a leurs extrémités des travées, et permettent d’accommoder une, deux ou trois travées
selon la classe de pont. Deux culées sont présentes aux extrémités du pont, mais elles n’ont pas
¢té modélisées. Ainsi, sous les appareils d’appui mobiles aux extrémités des modeles, les

conditions limites sont fixées en guise de substitution aux culées.
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Figure 3.6 Modgc¢le type de ponts droits a deux travées
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Figure 3.7 Modg¢le type de ponts droits a trois travées

Le tablier et le chevétre sont modélisés par des éléments élastiques linéaires de type poutre-
colonne puisqu’ils sont reconnus pour posséder un comportement €lastique. Les colonnes du
systéme de pile sont modélisées par des ¢éléments élastiques linéaires de type poutre-colonne
avec une zone de rotule plastique définie par des éléments fibres (armature, béton non confiné
et béton confiné) pour représenter le comportement inélastique non linéaire a la base et en téte
des colonnes. Des ¢éléments d’impact simulant les joints d’expansion longitudinaux entre le
tablier et la culée (tablier-culée) ou entre les deux tabliers (tablier-tablier) sont modélisés aux
extrémités respectives des tabliers. L’impact transversal est modélisé au niveau des appareils

d’appui avec un goujon ou une butée/plaque guide de retenue.

La séquence d’attribution des appareils d’appui fixes versus mobiles est uniformisée pour les
modeles de la matrice d’expérimentation. Pour les ponts a travée simple, les poutres ont leur
extrémité gauche attachées a des appareils d’appui fixes a la culée gauche alors que leur
extrémité droite est attachée a des appareils d’appui mobiles a la culée droite (fixe-mobile).
Les poutres de tablier des ponts a deux travées sont attachées a des appareils d’appui mobiles
aux culées gauche et droite alors qu’elles sont attachées a des appareils d’appui fixes au niveau
de la pile centrale (mobile-fixe/fixe-mobile). Les poutres de tablier des ponts a trois travées
sont attachées a des appareils d’appui mobiles aux culées gauche et droite alors qu’elles sont
attachées a des appareils d’appui fixes au niveau de la premiere pile (gauche). Au niveau de la

seconde pile (droite), les poutres de la travée centrale sont attachées a des appareils d’appui
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mobiles alors que les poutres de la troisiéme travée (gauche) sont attachées a des appareils
d’appui fixes, toujours au niveau de la seconde pile (droite). La Figure 3.8 illustre la séquence

des appareils d’appui pour les ponts a trois travées (mobile-fixe/fixe-mobile/fixe-mobile).

Figure 3.8 Séquence des appareils d’appui pour les ponts a trois travées

3.4.2 Modélisation de la longueur de rotule plastique et du confinement

Pour la modélisation des colonnes a 1’aide du logiciel de calcul de structures SAP2000 Version
15.0.0 (Computers & Structures Inc., 2011), la rotule plastique concentrée a été adoptée pour
représenter la zone dans laquelle la colonne se comporte dans le domaine inélastique. Cette
zone, située a la base et en téte des colonnes, se forme contre un élément de support (semelle
de fondation, chevétre, etc.) et s’étend sur une longueur L. Lorsqu’il y a une sollicitation
longitudinale dans le domaine inélastique, une rotule plastique se développe a la base des
colonnes en contact avec un élément de support, soit ici la semelle de fondation. Lorsque le
pont est sollicité transversalement, la rotule plastique se développe aussi en téte de colonne a
cause de I’effet cadre créé dans cette direction par le contact avec un élément de support rigide,
ici le chevétre. La longueur de la rotule plastique équivalente, L,, est estimée a ’aide de
I’équation (3.1) basée sur des résultats d’analyses et de tests et tirée de Priestley et al. (1996)

tel que recommand¢ par Aviram et al. (2008).

L, = 0,08L + 0,022f,¢dy; = 0,044f,.dy, (3.1)

Ou L, fye et dpi représentent, respectivement, la longueur de la colonne entre la section critique
et le point d’inflexion (en mm), la limite de résistance ¢lastique des barres d’armature

longitudinales (en MPa) et le diamétre des dites barres d’armature (en mm).
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Puisque la plastification n’est pas anticipée lors des sollicitations sismiques dans la partie des
colonnes située en dehors des zones de rotules plastiques, ces derni¢res sont modélisées a I’aide
d’éléments élastiques linéaires de type poutre-colonne. Pour simuler une section fissurée,
I’inertie effective des colonnes est considérée a 70 % de 1’inertie brute (/e = 0,7 Ig). A contrario,
les sections rectangulaires des colonnes situées a I’intérieur des zones de rotules plastiques

sont discrétisées a 1’aide d’éléments fibres comme I’illustre la Figure 3.9.
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Figure 3.9 Rotules plastiques et éléments de modélisation
associés aux zones ciblées

La discrétisation de la section en ¢léments fibres se fait selon I’approche de Seismosoft (2016)
comme présenté a la Figure 3.10. La section transversale rectangulaire en béton armé est
composée d’un pourtour de fibres de béton non confiné auxquelles sont ajoutés un noyau de

fibres de béton confiné et une ceinture de fibres d’acier d’armature longitudinale.
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Figure 3.10 Discrétisation de la section transversale
en ¢léments fibres
Tirée de Seismosoft (2016)

Pour les ponts a deux travées, 91 fibres sont utilisées pour modéliser la section rectangulaire
des colonnes en béton armé, soient 32 fibres pour le pourtour d’enrobage de béton non confiné,
49 fibres pour le noyau de béton confiné et 10 fibres pour la ceinture d’acier d’armature. Pour
les ponts a trois travées, la section rectangulaire des colonnes en béton armé est modélisée avec
un total de 192 fibres, soient 44 fibres pour le pourtour d’enrobage de béton non confiné, 84
fibres pour le noyau de béton confiné et 64 fibres pour la ceinture d’acier d’armature. La Figure
3.11 illustre la disposition de toutes ces fibres pour les sections rectangulaires des colonnes des

ponts a deux travées et trois travées.
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Figure 3.11 Disposition des fibres pour les sections rectangulaires des colonnes des ponts a
a) deux travées et b) trois travées
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343 Lois de comportement des matériaux et principales caractéristiques associées

La définition des lois de comportement des matériaux est une étape essentielle pour modéliser
le comportement inélastique des ¢léments et du pont dans son ensemble, lorsque soumis a une
sollicitation sismique. Une modélisation détaillée des zones de dissipation de I’énergie
sismique permet d’étudier le comportement sismique des piles de ponts. Grace a la
discrétisation de la section transversale en ¢éléments fibres, il est possible de faire une
modélisation réaliste du béton non confiné, du béton confiné et de I’acier d’armature
constituant la section. Les lois de comportement de ces matériaux sont définies par des
relations contrainte-déformation ou la résistance nominale du matériau a été utilisée pour les
analyses temporelles inélastiques comme exigé par le CAN/CSA-S6-2019. L’incertitude reliée
a la résistance réelle (souvent supérieure par rapport aux valeurs nominales spécifiées a

I’origine) développée par les matériaux est incluse dans la présente étude paramétrique.

Les lois de comportement non linéaire contrainte-déformation du béton (voir la Figure 3.12)
développées par Mander et al. (1988) sont attribuées aux fibres du pourtour d’enrobage de
béton non confiné et aux fibres du noyau de béton confiné situées dans les zones de rotule
plastique (bien que les colonnes des ponts, tels que congus a 1’époque, ont souvent trop peu
d'étriers rendant ainsi leur noyau en béton peu confiné), et ce, pour aller rechercher la
plastification anticipée lors des sollicitations sismiques dans les colonnes des modeles de ponts.
Les deux paragraphes suivants résument [’allure graphique générale de ces lois de

comportement inélastique en s’appuyant sur les travaux de Moradiankhabiri (2016).

Le modele de béton non confiné est représenté par deux zones. La premiére zone est
représentée par une courbe parabolique ascendante jusqu’a la résistance maximale du béton en
compression, f’co, correspondant a une déformation e. La seconde zone, décrivant le
comportement du béton pour des déformations supérieures a &co, est constituée de deux portions
descendantes, soient une portion parabolique jusqu’a une déformation correspondant a 2 X &co

suivie d’une portion linéaire jusqu’a la déformation maximale, &sp.
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Le modéle du béton confiné est aussi représenté par deux zones, soient une courbe ascendante
jusqu’a la résistance maximale en compression du béton confiné, f’cc, correspondant a une
déformation &cc ainsi qu’une droite descendante jusqu’a la déformation &« correspondant a la

rupture de la premicre armature transversale de confinement.

Le modele de Mander et al. (1988) illustré a la Figure 3.12, montre bien ’apport du
confinement de I’armature transversale sur le noyau du béton, soit une augmentation
significative de la résistance et de la ductilité du béton comprimé. Le comportement en tension
du béton est représenté par une droite jusqu'a une déformation & correspondant a une
contrainte maximale en traction du béton, f’;. Concernant la régle de dégradation des matériaux
de béton sous le comportement cyclique, Computers & Structures Inc. (2011) suggére de suivre
le modele de Takeda et al. (1970), ce qui est réalis¢ pour la modélisation avec le logiciel de

calcul de structures SAP2000 Version 15.0.0.
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Figure 3.12 Loi de comportement des fibres
de béton confiné et non confiné
Tirée de Mander et al. (1988)

En second lieu, la loi de comportement non linéaire contrainte-déformation (voir la Figure

3.13), développée par Park et al. (1986), a été adoptée pour définir le matériau des fibres de la
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ceinture d’acier d’armature. L allure graphique générale du modele de cette loi est représentée
par quatre zones. La premiére zone est représentée par une droite ascendante jusqu’a la limite
¢lastique de ’acier d’armature, f, correspondant a une déformation &y. La deuxiéme zone est
décrite par un plateau parfaitement plastique jusqu’a une déformation ou débutera un
durcissement de 1’acier d’armature, soit &s» sur le graphique de la Figure 3.13. La troisieme
zone, décrivant le comportement de 1’acier d’armature pour des déformations supérieures a &,
est constituée d’une courbe parabolique ascendante jusqu’a la résistance maximale de I’acier
d’armature, fsu, laquelle correspond a une déformation &su tel qu’illustré sur le graphique de la
Figure 3.13. La derniere zone serait caractérisée par une droite descendante correspondant a la

rupture de I’acier d’armature.

Le comportement « Kinematic » des fibres est sélectionné, dans le logiciel de calcul de
structures SAP2000 Version 15.0.0, pour décrire la régle de dégradation de 1’acier d’armature.
Pour ce comportement, la résistance de 1’acier d’armature ne se dégrade pas avec le
comportement cyclique de I’élément (Aviram et al., 2008) et des coefficients d’adhérence

standard ont été utilisés.
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Figure 3.13 Loi de comportement des fibres
de I’acier d’armature
Tirée de Watson et al. (1994)
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Plus de précisions sur les détails des lois de comportement retenues sont explicitées a
I’ANNEXE IV. Les propriétés linéaires des tabliers de ponts sont précisées a ’ANNEXE IV.5
(p.267). Plus d’informations sont données sur les propriétés non linéaires et les courbes
contrainte-déformation du béton a ’ANNEXE IV.6 (p.268), de I’acier a ’ANNEXE IV.7
(p-271), des appareils d’appui a ’ANNEXE IV.8 (p.272) ainsi que des ¢léments d’impact a
I’ANNEXE IV.9 (p.274).

3.5 Sommaire

La procédure pour définir les modeles représentatifs de 1’inventaire du parc ciblé de ponts a
été présentée en détails et une revue de I’inventaire étudié a permis de déterminer les
principaux parametres nécessaires au dimensionnement des modeles. La distribution des
paramétres géométriques (macro-variables) ainsi que des parametres structuraux (micro-
variables) (incluant les propriétés mécaniques des matériaux et autres propriétés structurales)
a été expliquée. L’approche pour ’attribution des valeurs tient compte du comportement de
tous les ¢léments ainsi que de leur incertitude et/ou variabilité parmi la plage de valeurs des
données présélectionnées de I’inventaire et/ou de la littérature. Cet échantillonnage
probabiliste permet d’obtenir des parameétres (facteurs) avec des attributions aléatoires
(niveaux) de valeurs représentatives (inférieure, médiane et supérieure) pour 1I’obtention d’une
série de 12 combinaisons de modeles de pont formant ainsi la matrice d’expérimentation de la
présente étude. Ces modeles de ponts sont congus selon le CAN/CSA-S6-1966 pour les tabliers,
les piles et leurs colonnes, les appareils d’appui ainsi que les joints. La modélisation numérique
de ces modeles s’est fait a I’aide du logiciel de calcul des structures CSIBridge Version 15.1.1
(Computers & Structures Inc., 2011), qui est le module-plateforme pour les ponts du logiciel
SAP2000 Version 15.0.0 (Computers & Structures Inc., 2011). La modélisation prend en
considération, dans la définition des attributs des éléments et des fibres des modéles
numériques, les notions de longueur de rotule plastique et du confinement ainsi que les lois de
comportement des matériaux et de leurs principales caractéristiques/propriétés associées. Les
courbes contrainte-déformation du béton, de I’acier d’armature, des appareils d’appui ainsi que

des ¢léments d’impact ont été illustrées.



SELECTION ET CALIBRATION DES ACCELEROGRAMMES

Ce chapitre présente les mouvements sismiques sélectionnés et utilisés dans les analyses

dynamiques temporelles non linéaires.

de ceux anticipés dans la région de Montréal, Québec, a I’Est du Canada ou 1’aléa sismique est
considéré modére et le risque sismique €levé. Les mouvements sismiques, composés de paires

d’accélérogrammes historiques et artificiels, ont été, entre autres, calibrés sur le spectre de

CHAPITRE 4

Les mouvements sismiques utilisés sont représentatifs

conception du code et transformés selon les directions principales.

4.1 Introduction

Le Canada est soumis a une activité sismique de modérée a importante, tel que présentée sur

la carte d’aléa sismique a la Figure 4.1.
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Figure 4.1 Carte d’aléa sismique du Canada
Tirée de Séismes Canada (2016a)
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Il est & noter que 1’aléa sismique est aussi modéré a élevé dans I’Est du Canada, tout
particulierement dans la région de Charlevoix-Kamouraska ainsi que le long des failles des
vallées du Saint-Laurent et de 1’Outaouais. Ces régions sont, d’un point de vue socio-
historique, les zones les plus peuplées et développées du Québec (Environnement Québec,
2005). Par conséquent, le bati existant en termes de nombre d’ouvrages sur le réseau routier y

est important.

Chaque année (voir la Figure 4.2), environ 450 sé¢ismes sont détectables dans I'Est du pays. De
ce nombre, quatre en moyenne dépassent la magnitude M4,0, 30 dépassent la magnitude M3,0
et 25 autres sont ressentis. Au cours d'un cycle de 10 ans, trois séismes en moyenne dépassent
la magnitude M5,0. Un séisme de magnitude M3,0 peut étre ressenti dans les régions
environnantes et un séisme de magnitude MS5,0 marque, en général, le seuil pour qu'un

événement sismique provoque des dommages (Séismes Canada, 2016b).
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Figure 4.2 Séismes survenus sur une période a) de 30 jours et b) d’une année
Tirée de Séismes Canada (2013)

4.2 Sélection des accélérogrammes

La conception parasismique des ponts peut étre basée sur la performance en considérant des

événements sismiques ayant une probabilité d’occurrence de 2 %, 5 % et 10 % en 50 ans
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(CAN/CSA-S6-2019). A cet effet, les ponts doivent étre congus pour rencontrer des critéres
minimaux de performances structurales, fonctionnelles et de service sous des aléas sismiques
spécifiés. La détermination de 1’aléa sismique, quant a elle, repose sur I’approche adoptée dans
le Code national du batiment du Canada (CNBC-2015) dans lequel il est spécifié¢ a I’article
4.1.8.4.1 qu’un événement sismique ayant une probabilité¢ de dépassement de 2 % en 50 ans,

soit une période de récurrence de 2475 ans, doit étre considéré pour la conception.

Le CAN/CSA-S6-2019 spécifie que « 11 ensembles ou plus d’enregistrements du mouvement
du sol doivent étre utilisés dans la conception» et «pas plus de deux ensembles
d’enregistrements du mouvement du sol doivent étre sélectionnés parmi tout tremblement de
terre historique donné ». Dans un contexte d’évaluation des ponts existants, le FEMA P-2082
(Federal Emergency Management Agency, 2020) et I’Eurocode 8 (Comité Européen de
Normalisation, 2012) recommandent I’ utilisation d’un minimum de sept événements sismiques
avec un maximum de deux enregistrements sismiques pour un méme événement sismique

historique donné.

La sélection tient compte de la sismicité spécifique de I’Est du Canada, et ce, pour représenter
les différentes caractéristiques des séismes de la région, tels que la durée, le contenu fréquentiel
et I’accélération spectrale maximale du sol (« Peak ground acceleration » (PGA)). Tel que
noté par Padgett (2007), la capacité de la série d’accélérogrammes a saisir des incertitudes
inhérentes a la source du séisme, a la propagation des ondes et aux conditions du sol dicte la
capacité de la procédure de développement de la courbe de fragilité a propager ces incertitudes

aléatoires.

Une sélection représentative des séismes pour la région de Montréal (Est du Canada), étant
donné que son risque sismique global est le plus élevé au Québec a cause de sa densité de
population et des infrastructures et pour des fins de comparaisons avec d’autres études
sismiques québécoises, a été effectuée sur la base de la déaggrégation de 1’aléa sismique en
fonction du PGA exprimée en termes de scénarios magnitude-distance hypocentrale (M-R)

pour une probabilité de dépassement de 2 % en 50 ans. Comme illustré a la Figure 4.3, chaque
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scénario posséde un pourcentage (%) de contribution a 1’aléa sismique. Une sélection optimale
des scénarios magnitude-distance hypocentrale vise une contribution supérieure, donc une plus
forte probabilité d’occurrence et de représentativité. Les scénarios M-R prédominants en
fonction de la déaggrégation pour Montréal sont déterminés selon les recommandations de

Atkinson (2015) et Atkinson et Boore (20006) et présentés au Tableau 4.1.

PGA

ok & probabiity of (LOOOMM par srvors, hmzard = 0420 g
Lhaan magrikas 608 Mo dstarce XY kin

e Contribuion 1o Hazard
1 23 4 58078

Figure 4.3 Déaggrégation pour Montréal pour
le PGA pour une probabilité de 2 % en 50 ans
Tirée de Halchuk et al. (2007)

Tableau 4.1 Scénarios M-R prédominants en
fonction de la déaggrégation pour Montréal

Magnitude | Distance hypocentrale (km)
M R

Entre 10 et 15

Entre 20 et 30

Entre 15 et 25

Entre 50 et 100

Groupe

M 6 groupe 1 (bleu)
M 6 groupe 2 (bleu)
M 7 groupe 1 (vert)
M 7 groupe 2 (vert)

NI N

Les sept ensembles d’enregistrements sismiques retenus sont composés d’accélérogrammes
bidirectionnels de séismes historiques et de séismes artificiels. Les accélérogrammes des

séismes historiques de 1’Est ont été enregistrés sur un site de classe A4 (roc). Les
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accélérogrammes des séismes artificiels pour I’Est ont été générés pour un site de classe C

(conditions de référence du sol).

Les enregistrements de trois séismes historiques d’envergure survenus dans I’Est du Canada
sont considérés, soit un enregistrement du séisme de Nahanni (Territoires du Nord-Ouest) de
1985 (M 6,9 Ms; R 24 km), trois enregistrements du séisme du Saguenay (Québec) de 1988
(M 5,9 Mw; R 36 km, R 64 km, R 90 km) et un enregistrement du sé¢isme de Val-Des-Bois
(Québec) de 2010 (M 5,0 Mw; R 58,7 km). Pour respecter la limite d’un maximum de deux
enregistrements par séisme historique, I’enregistrement du séisme du Saguenay de distance
hypocentrale 90 km est retiré de la liste étant donné sa faible contribution en termes de scénario

magnitude-distance hypocentrale a 1’aléa sismique (voir la Figure 4.3).

Comme le nombre d’enregistrements de séismes historiques pour I’Est du Canada reste trés
limité, trois accélérogrammes de séismes bidirectionnels artificiels sont considérés pour
compléter le nombre minimum de sé¢ismes devant étre utilisés dans les analyses. Sur la base de
la déaggrégation de 1’aléa pour Montréal, trois accélérogrammes de séismes bidirectionnels
artificiels pour I’Est, générés par Atkinson (2015), sont sélectionnés pour les scénarios
magnitude-distance hypocentrale identifiés précédemment. Pour ces séismes artificiels, trois
composantes sismiques statistiquement indépendantes ont été générées pour tous les scénarios
magnitude-distance hypocentrale. Ainsi, pour chaque scénario magnitude-distance
hypocentrale, deux accélérogrammes ont été¢ retenus pour simuler les deux composantes
principales orthogonales horizontales d’un séisme artificiel. La procédure de sélection des
accélérogrammes de séismes artificiels est basée sur la méthode proposée par Atkinson (2009)

et est décrite a I’ANNEXE VI (p.283).

La Figure 4.4 illustre la distribution des scénarios M-R des séismes sélectionnés. L’ensemble

des séismes sélectionnés et leurs propriétés sont présentés au Tableau 4.2.
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Magnitude M
~

14 M Historiques pour I'est du Canada M Artificiels pour I'est du Canada

0 10 20 30 40 50 60 70
Distance hypocentrale R (km)

Figure 4.4 Distribution des scénarios M-R des
séismes sélectionnés pour Montréal (Est du Canada)

Tableau 4.2 Propriétés des sé¢ismes sélectionnés
pour la région de Montréal (Est du Canada)

- Date et lieu de . Distance PGA (g) IPGA (g)
ROG Composante I’événement Magnitude hypocentrale (km) Non calibré |Calibré
; SAG _CN 124 (1) 2582‘;1‘2‘:;’;6 3288 S0 Mw 3 0,131 | 0,275
SAG_CN_214(2) | oo 2 0,107 | 0,172
) SAG SA 000 (1) 25;:’12?;“&288 50 Mw " 0,156 | 0,121
SAG_SA 270 (2) guenay, 7 ’ 0,091 0,155
Saint-André
3 NAH_BC-S3_000 (1) 2%‘;?;?:’?;%35 6.9 Ms 0 0,186 | 0,198
NAH BC-S3.270 )| oo oy 0,194 | 0,154
23 juin 2010
VDB_OT EO (1) ) 0,033 0,180
4 VDB_OT NS (2) Val-des-Bois, QC | 5,0 Mw 58,7 0.034 0.267
Ottawa
5 MTL_E6C1 14 Artificiel 6.0 10.7 0,613 1,671
MTL E6C1 15 Montréal, QC ’ ’ 0918 | 2,501
6 MTL_E6C2 40 Artificiel 6.0 307 0,198 | 2,240
MTL E6C2 41 Montréal, QC ’ ’ 0,141 1,597
; MTL_E7C2 5 Artificiel 70 503 0,148 | 0,430
MTL E7C2 6 Montréal, QC ’ ’ 0,122 | 0354
4.3 Calibration des accélérogrammes

Pour tenir compte de la sismicité spécifique de I’Est du Canada ainsi que pour représenter les

caractéristiques sismiques de chaque région, les accélérogrammes de séismes bidirectionnels
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retenus sont transformés, calibrés et étalonnés sur des spectres d’accélération cibles pour
Montréal. Plusieurs approches peuvent étre utilisées pour la calibration et/ou 1’étalonnage des
accélérogrammes de séismes historiques ou artificiels comme 1’ont rapporté Atkinson (2009);
Boutin (2013); Michaud (2012); Michaud et Léger (2014); Moradiankhabiri (2016); Tremblay
et al. (2015). Sur la base des recommandations tirées de ces études, les méthodes suivantes

sont utilisées dans le cadre de cette recherche.

La méthode de calibration des signaux sismiques dans le domaine temporel (Méthode 7D)
proposée par Hancock et al. (2006) est utilisée pour calibrer les séismes historiques de la région
de l1'¢tude. La transformation des accélérogrammes par la calibration des spectres
d’accélération peut étre définie de deux manieres différentes, soit par celle dans le domaine
fréquentiel ou par celle dans le domaine temporel. Michaud et Léger (2014) mentionnent que
« la méthode de calibration dans le domaine temporel (Méthode 7D) a le méme but que la
méthode de calibration dans le domaine fréquentiel (Méthode FD), mais l'atteint avec une
approche différente ». Les méthodes de transformation par calibration consistent a modifier le
spectre de Fourier (ou d’accélération) du séisme afin de le calibrer sur un spectre d’accélération
cible. Si une correspondance spectrale doit étre effectuée, la méthode 7D posséde, par rapport
a la méthode FD, un avantage majeur pour une robustesse accrue et elle préserve mieux les
caractéristiques intrinséques du signal d’origine. L utilisation de la méthode 7D est suggérée
et utilisée pour la transformation, la calibration et 1’étalonnage des accélérogrammes de

séismes bidirectionnels historiques a la section 4.3.1.

Afin de calibrer les séismes artificiels, la méthode de sélection et d’étalonnage des
accélérogrammes de séismes bidirectionnels artificiels proposée par Atkinson (2009) est
utilisée. Cette méthode est combinée a I’approche de Tremblay et al. (2015) qui considére et
vérifie des criteres de validité comme il est exigé par le CNBC-2015. Cette derniére est utilisée

pour I’étalonnage des accélérogrammes de s€¢ismes bidirectionnels artificiels a la section 4.3.2.
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4.3.1 Transformation, calibration et étalonnage des accélérogrammes de séismes
bidirectionnels historiques

L’approche retenue se détaille en trois étapes principales.

La premicre étape consiste a effectuer une transformation angulaire des composantes
horizontales des signaux sismiques selon leurs directions principales par un calcul de
transformation orthogonale. Les séismes et les mouvements sismiques qu’ils engendrent se
divisent dans 1’espace en trois composantes orthogonales de translation : deux composantes
horizontales orthogonales et une composante verticale. Un accélérométre enregistre les
mesures d’accélérations du sol pour ces mémes trois composantes du mouvement sismique.
Celles-ci sont orientées arbitrairement par rapport a un systéme d'axe donné et sont
généralement corrélées. Penzien et Watabe (1974) ont démontré qu'il existe un systéme d’axes
orthogonaux (ou deux directions (majeure et mineure) appelées « directions principales » des
séismes prévalent) selon lequel les composantes du mouvement sismique peuvent éEtre
considérées comme les plus énergétiques et statistiquement indépendantes. En contexte
d’évaluation, il est a noter que la probabilité que le séisme arrive dans une direction coincidant
avec celle du pont est réduite étant donné que la direction principale du pont et celle du séisme
sont, en quelque sorte, aléatoires. Le principe de la transformation du signal selon les directions
principales se base sur le calcul de covariance, l'indépendance des variables, en fonction de
l'angle incident maximum. L'algorithme calcule, pour de petits intervalles de temps, la
covariance, soit le coefficient p(ax, ay), de maniére a obtenir un résultat qui tend vers zéro. La
transformation des composantes horizontales des mouvements sismiques peut étre considérée
comme statistiquement indépendante. Ce systeme d’axe, initialement variable, devient stable
et fixe durant la phase intense du mouvement sismique avec son axe de mouvement fort (1)
orienté suivant la direction épicentrale. La Figure 4.5 illustre le principe de la transformation
angulaire des composantes horizontales des signaux sismiques selon leurs directions

principales.
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Signaux d'origine

———— Sipnaux transformeés

Figure 4.5 Transformation angulaire des composantes horizontales
des signaux sismiques selon leurs directions principales

Tirée de Khaled et al. (2006)

Dans la majorité des cas, les composantes horizontales orthogonales des mouvements
sismiques présentent un certain degré de corrélation. L'évaluation du degré de corrélation entre
les deux composantes horizontales orthogonales principales du mouvement sismique, ax(?) et
ay(t), est déterminée a 1’aide du coefficient de corrélation croisée p(ax, ay) (Solnes, 1997) et est

donnée par 1’équation (4.1) suivante :

Jy% axay dt (4.1)

f;da,zcdtfotdaf, dt

paray) = ]

ou ta4 représente la durée totale du sé¢isme et ou p(ax, ay) doit se situer entre les valeurs de -1 et 1
inclusivement. Lorsque le coefficient p(ax, ay) prend la valeur de -1 ou 1, les deux composantes
ax et ay sont considérées parfaitement corrélées alors qu’une valeur de 0 du coefficient p(ax, ay)

indique que les deux composantes ax et ay sont statistiquement indépendantes.

L’angle d’orientation € des directions principales du mouvement sismique, par rapport aux
directions dans lesquelles les signaux sismiques ont été enregistrés, est atteint lorsque la
covariance est nulle. En d’autres termes, les axes orthogonaux horizontaux sont pivotés par
rapport aux axes originaux d’un angle de rotation 8 jusqu’a ce que le coefficient de corrélation
croisée p(ax, ay) tende vers zéro. L’angle trouvé représente 1’angle d’orientation des directions

principales du mouvement sismique comme illustré a la Figure 4.5. Une fois les directions
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principales identifiées, les signaux sismiques d’origine, tel qu’enregistrés, sont transformés
selon les directions principales a I’aide de 1’algorithme de 1’équation (4.2) :

{al(t)} _[cosB sin@ {ax(t)} 4.2)
az(t) —sinf cos 8l (ay(®

Ou ax(?) et ay(t) représentent les composantes horizontales enregistrées selon deux directions
orthogonales arbitraires (X, y), ai(?) et az(t) sont les composantes orthogonales transformées
selon les directions principales (1, 2) et 8 représente I’angle de rotation entre les directions
dans lesquelles les signaux sismiques ont été enregistrés et les directions principales dans

lesquelles ils ont été transformés.

Le Tableau 4.3 présente un résumé des coefficients de corrélation (p), ainsi que les angles de
rotation (0) des composantes horizontales des séismes d’origine lors de la transformation des

mouvements sismiques selon les directions principales.

Tableau 4.3 Coefticients de corrélation et
angles de rotation des composantes horizontales
des séismes d’origine pour les directions principales

Région | Date et lieu de ’événement P 9 (°)
25 novembre 1988
Saguenay, QC 0,0034 344

Chicoutimi-Nord
25 novembre 1988
Saguenay, QC -0,0031 274
Saint-André
23 décembre 1985
Nahanni, TNO 0,0002 291
Battlecreek — S3
23 juin 2010
Val-des-Bois, QC 0,0022 51
Ottawa

Est

La Figure 4.6 présente les accélérogrammes du séisme de Saguenay tels qu’ils ont été
enregistrés a Chicoutimi-Nord ainsi que tels qu’ils sont a la suite de leur transformation selon

les directions principales des deux composantes sismiques. Les accélérogrammes des autres
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séismes historiques, tels qu’enregistrés et tels que transformés selon les directions principales,

sont présentés a ’ANNEXE V (p.277).

25 novembre 1988 - Saguenay, QC - Chicoutimi-Nord - N124

Accélération (g)
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Figure 4.6 Accélérogrammes du séisme de Saguenay tels qu’enregistrés a
Chicoutimi-Nord et tels que transformés selon les directions principales

La deuxiéme étape consiste a effectuer une calibration des composantes horizontales des

signaux sismiques sur le spectre d’accélération cible dans le domaine temporel. Cette approche

par la méthode 7D consiste a faire correspondre le spectre de I’accélérogramme d’origine au

spectre d’accélération cible en étirant et/ou en compressant le pas de temps dans un intervalle

de temps pour une zone ciblée comprenant généralement les premiers modes ou les premicres

périodes de vibration fondamentale de l'ouvrage (Michaud & Léger, 2014). Des ondelettes

¢lémentaires bien choisies sont ajoutées et soustraites du signal original, ce qui évite d’avoir

des déplacements additionnels sur les signaux sismiques (Michaud & Léger, 2014). Cette

modification des intervalles de temps du spectre d’accélération transformé doit étre ajustée

jusqu'a ce que celui-ci s'associe au spectre d’accélération cible sélectionné pour la plage

déterminée (Michaud & Léger, 2014). Tous les accélérogrammes transformés selon les
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directions principales des séismes historiques sont calibrés sur le spectre d’accélération cible
correspondant a celui définis pour Montréal sur un site de classe C (conditions de référence du
sol) et pour une probabilité de dépassement de 2 % en 50 ans par Halchuk et al. (2014) (voir
le Tableau 4.4 et la Figure 4.7).

Tableau 4.4 Valeurs de 1’accélération spectrale pour
le spectre cible de Montréal sur un site de classe C
(conditions de référence du sol)

Tiré de Halchuk et al. (2014)

- Montréal
Périodes e
© Accélérations spectrales
Sa (g)
0 0,3782
0,05 0,6329
0,1 0,7239
0,2 0,5959
0,3 0,4473
0,5 0,3111
1 0,1481
2 0,0682
5 0,0176
10 0,0062
0,8
e==Monlréal 2015
07 1
0,6
0,5
%" 04 |-
03 -
0,2
0,1
o T T ]
0 1 2 3 5 7 8 9 10
Période (s)

Figure 4.7 Spectre d’accélération cible pour Montréal
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Cette correspondance spectrale des accélérogrammes est réalisée dans le domaine temporel a
I’aide du logiciel SeismoMatch Version 2.1.2 (Seismosoft, 2013) sur une plage de périodes sur
I’ensemble du spectre, soit de 0 a 10 secondes. La plage de période couvre la méme plage de
périodes que pour la sélection des accélérogrammes artificiels. L'algorithme du logiciel calibre
dans un premier temps les spectres de Fourier (ou d’accélération) du séisme sur les spectres
d’accélération cibles pour ensuite définir, par transformée inverse, le signal calibré. Cela
permet d’obtenir un spectre d’accélération calibré plus proche du spectre d’accélération cible

applicable.

La Figure 4.8 illustre un exemple de calibration dans le domaine temporel avec les deux
composantes horizontales des signaux sismiques du sé¢isme de Saguenay — Chicoutimi-Nord
sur le spectre d’accélération cible de Montréal défini sur un site de classe C (conditions de
référence du sol) et pour une probabilité¢ de dépassement de 2 % en 50 ans. Une plus grande
correspondance spectrale des accélérogrammes calibrés est remarquée sur le spectre
d’accélération cible apres la calibration, contrairement a leur position initiale transformée selon
les directions principales des s€ismes historiques. Les spectres d’accélération de chacun des
autres séismes historiques, tels que transformés selon les directions principales et tels que

calibrés sur le spectre d’accélération cible, sont présentés a ’ANNEXE V (p.277).

25 novembre 1988 - Saguenay, QC - Chicoutimi-Nord 25 novembre 1988 - Saguenay, QC - Chicoutimi-Nord
0.8 08

07 07

08 Spectre transformé - 1 06
0.5 0,5

Spectre transformé - 2
0,4 04
0,3 0,3
0,2 0,2
0,1 0,1
0,0 T T T T T T T T T 1 0,0 - T T T T T T T T T
00 05 10 15 20 25 30 35 40 45 50 00 05 10 15 20 25 30 35 40 45 50
Périodes (s) Périodes (s)

Spectre calibré - 1

Spectre calibré - 2

Sa(g)

= Montréal

Se (g)

e— [ ONErEE

Figure 4.8 Exemples typiques de calibrations dans le domaine temporel des composantes
horizontales des signaux sismiques

La troisiéme étape consiste a effectuer un étalonnage des composantes horizontales des

signaux sismiques pour préserver un rapport spectral donné de la composante mineure sur la
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composante majeure. Il existe toujours un rapport d'intensité du spectre respectif des deux
composantes horizontales qui est inférieur a un et qui dépend, dans une certaine mesure, de la
valeur de la période et de la distance hypocentrale. Comme les deux composantes principales
des mouvements sismiques ont été¢ calibrées sur le méme spectre d’accélération cible, il
requiert de conserver un rapport naturel entre 0,63 et 0,81 entre I’enregistrement sismique
historique de la direction secondaire mineure sur la direction principale majeure (Lopez et al.,
2006). Le signal sismique calibré de la direction principale est majoré avec une multiplication
par 1,125 alors que celui de la direction secondaire est réduit avec une multiplication par 0,844.
Cela permet de préserver un rapport spectral S2/S: (Rapport du spectre de la composante
mineure S2 sur le spectre de la composante majeure S7) de 0,75, ce qui est proche de la valeur
moyenne d’environ 0,70, tel que recommandé¢ dans les travaux de Lopez et al. (2006). La
Figure 4.9 montre un exemple de séparation avec les spectres d’accélération de
I’enregistrement sismique historique de la direction principale majeure et de la direction
secondaire mineure pour le sé¢isme de Saguenay — Chicoutimi-Nord par rapport a son spectre
d’accélération cible. Les accélérogrammes des composantes horizontales des signaux
sismiques du séisme de Saguenay — Chicoutimi-Nord sont illustrés apres transformation,
calibration et séparation. Les autres spectres d’accélération séparés et leurs accélérogrammes

respectifs pour chacun des autres séismes historiques sont présentés a ’ANNEXE V (p.277).

25 novembre 1988 - Saguenay, QC - Chicoutimi-Nord
0.8

0,7
06
0,5
04
03
0.2
0,1

Spectre séparé - 1

Spectre séparé - 2

Sa (g}

=—ontréal

0,0 4 ‘ . . . : ‘ ‘ —
00 05 10 15 20 25 30 35 40 45

Périodes (s)

Accélération (g)

o o =] o
[=] - [+] w

IS}
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Figure 4.9 Exemples typiques de séparation avec les spectres d’accélération ainsi que les
accélérogrammes de 1’enregistrement sismique historique de la direction principale majeure
et de la direction secondaire mineure
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4.3.2 Etalonnage des accélérogrammes de séismes bidirectionnels artificiels

Pour chaque composante sélectionnée de 1’enregistrement artificiel, chaque point de
I’accélérogramme est étalonné en multipliant par un facteur d’étalonnage adéquat basé sur le
facteur d’étalonnage préliminaire et combiné a un facteur de correction pour tenir compte des
exigences de validation du CNBC-2015 comme proposé par la méthode A de Tremblay et al.
(2015).

Un facteur d’étalonnage unique est appliqué aux deux composantes orthogonales horizontales
d’un méme scénario dominant afin de conserver le rapport spectral original entre les deux
composantes des séismes. La séparation des deux composantes orthogonales pour 1’obtention
d’un rapport de 0,75 n’est donc pas requise pour étalonner les accélérogrammes sur le spectre
d’accélération cible. Les séismes artificiels sont étalonnés de sorte que les spectres
d’accélération des accélérogrammes Sasim(T) soient le plus proche possible du spectre
d’accélération cible Sasre(T) sur une plage de périodes considérée? de 0 s a 10 s (Tremblay et
al., 2015). D’abord, le facteur d’étalonnage est calculé a partir du spectre d’accélération moyen
Sasim(T) de chaque paire de deux accélérogrammes représentant les deux composantes
orthogonales horizontales d’un scénario dominant. A partir de maintenant, Sasin(T) représente
la valeur moyenne des deux spectres d’accélération a un point. Ensuite, le facteur d’étalonnage
moyen est déterminé en calculant, sur une plage de périodes considérée de Os a 10s, la
moyenne des rapports spectraux Sarwrg(T)/Sasim(T). Le Tableau 4.5 résume les facteurs
d’étalonnage des accélérogrammes artificiels pour les scénarios dominants de la région
d’intérét. Le facteur d’étalonnage préliminaire est issu de la méthode de sélection des
accélérogrammes artificiels détaillée a I’ANNEXE VI (p.283) alors que le facteur d’étalonnage
moyen est issu de la présente section 4.3.2. Les spectres d’accélération avant et apres le premier
¢talonnage sont présentés a la Figure 4.10 pour la région de I’Est groupe/série 1 et a la Figure

4.11 pour la région de I’Est groupe/série 2.

2 La plage de périodes de 0 s a 10 s prend en compte I’ensemble des modeles de ponts considérés pour I’étude.
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Tableau 4.5 Facteurs d’étalonnage des accélérogrammes artificiels
pour les scénarios dominants

Facteur 1" Facteur 2¢ Facteur Facteur
Région | Composantes d’étalonnage d’étalonnage de correction d’étalonnage
préliminaire moyen pour CNBC final
E6C1-14 3,60904
E6C1-15 157578 2,17254 s 2,72406
E6C2-40 9,32680 ’
Est E6C2-41 8.75208 9,00350 11,28913
E7C2-5 1,79272
E7C2-6 1.90424 1,82705 1,58611 2,89790
" a) Avant étalonnage . b) Aprés étalonnage
16 ——E6C1-14/15 4,0 ——E6C1-14/15
14 ——E6C2-40/41 35 ——E62-40/41
. —\oNtréal — \ontréal
ok ——Spectre d'accélération moyen 20 —— Spectre d'accélération moyen
0,2 0,5
e 0 1 3 4 5 6 7 8 9 10 o0 0 1 3 4 5 6 7 8 9 10
Périodes Périodes

Figure 4.10 Spectres d’accélérations moyens des s€ismes artificiels (groupe/série 1)

a) avant et b) apres le premier étalonnage

a) Avant étalonnage

——E7C2-5/6

e \ONtréal

b) Aprés étalonnage

——E7C2-5/6
wm—ontréal

——Spectre d'accélération moyen

Spectre d'accélération moyen
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= =B
<04 < 04
& &
03 03
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0 1 2 3 4 5 53 7 8 9 10 0 1 2 3 4 5 53 7 8 9 10

Périodes Périodes

Figure 4.11 Spectres d’accélérations moyens des séismes artificiels (groupe/série 2)
a) avant et b) apres le premier étalonnage

Le guide d’utilisation du CNBC-2015 demande de vérifier un critere de validation pour la
calibration de signaux sismiques. Celui-ci exige que le spectre d’accélération moyen des

accélérogrammes pour chaque groupe/série régional(e) de scénarios dominants choisis ne doit
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pas descendre de plus de 10 % en-dessous du spectre d’accélération cible sur une plage de

périodes considérée de 0 s a 10 s tel qu’illustré a la Figure 4.12.

Tm ax
TRs2

— S(T)
me====mean Sq1
=== mean ng

Spectral Acceleration

Period

Figure 4.12 Critére de validation de 1’étalonnage
selon le guide d’utilisation du CNBC-2015
Tirée de Tremblay et al. (2015)

Aprées le premier étalonnage, la vérification du critére de validation montre que le spectre
d’accélération moyen des accélérogrammes de I’Est (groupe/série 1 et 2) se situe au-dela de
10 % en dessous du spectre d’accélération cible (voir la Figure 4.13). Ces signaux ont donc été
corrigés conformément a I’exigence de validation du CNBC-20135, ce qui représente le second
étalonnage pour passer au-dessus du critere qui est limité a -10 %. Un facteur de correction de
1,25386 et 1,58611 a été appliqué aux signaux sismiques pour les groupes/séries 1 et 2,
respectivement, comme [’illustre la Figure 4.13. Les facteurs de correction sont repris a
I’intérieur du Tableau 4.5 ou le facteur d’étalonnage final correspond a la multiplication du
facteur d’étalonnage moyen (premier étalonnage) par le facteur de correction (second

¢talonnage).
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Figure 4.13 Ecart entre le spectre d’accélération moyen des accélérogrammes et le spectre

d’accélération cible a) avant et b) apres le second étalonnage

Les spectres d’accélération moyens des accélérogrammes aprés la correction (second
¢talonnage) sont présentés a la Figure 4.14 pour la région de I’Est groupe/série 1 et a la Figure
4.15 pour la région de I’Est groupe/série 2. On observe que les spectres d’accélération apres

¢talonnage et corrections sont pres du spectre cible dans la plage de périodes entre 2 s et 10 s.

La Figure 4.16 présente les accélérogrammes artificiels finaux aprés I’étalonnage et la
correction. Tous les accélérogrammes des enregistrements sismiques artificiels avant
I’étalonnage ainsi qu’apres 1’étalonnage et la correction sont présenté a I’ANNEXE VI (p.283).
De méme, les spectres d’accélération de ces mémes enregistrements sismiques artificiels par

rapport au spectre d’accélération cible respectif de la région y sont aussi.

St
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Figure 4.14 Spectres d’accélérations des s€ismes
artificiels (groupe/série 1) apres étalonnage et correction
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Figure 4.15 Spectres d’accélérations des séismes
artificiels (groupe/série 2) apres étalonnage et correction
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Figure 4.16 Accélérogrammes artificiels
apres étalonnage et correction

4.4 Intégration des accélérogrammes a la modélisation

Une procédure permet d’intégrer les accélérogrammes pour une analyse dynamique
bidirectionnelle temporelle en faisant intervenir simultanément les deux composantes
horizontales du mouvement sismique. D’abord, des fonctions de type temporelles sont définies
pour représenter tous les accélérogrammes et toutes les composantes horizontales
s¢lectionnées, soient une accélération spécifique a un pas de temps donné. Puis, un cas de
chargement est créé pour chaque analyse dynamique historique dans le domaine temporel. 11

s’agit d’analyse non linéaire d'intégration directe par la méthode de Newmark (y=0,5;
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S =0,25) avec considération de I’effet P-Delta comme parameétre de non linéarité géométrique.
Un type de mouvement transitoire dans le domaine temporel est considéré. L.’amortissement
de Rayleigh est défini par période avec un coefficient proportionnel a la masse et un coefficient
proportionnel a la rigidité. Une fonction représentant une des composantes d’un séisme
sélectionné est définie pour la direction longitudinale et une fonction représentant la seconde
composante de ce méme séisme est attribuée pour la direction transversale, d’ou
I’orthogonalité des composantes. Cela défini une des analyses dynamiques bidirectionnelles
dans le domaine temporel pour lesquelles le pas de temps des analyses a été ciblé comme

identique au pas de temps des accélérogrammes sismiques.

Afin de solliciter chacune des directions longitudinale et transversale du modéle de pont par
les composantes principales a la fois majeure et mineure du séisme d’intérét, I’attribution des
directions (longitudinale et transversale) est inversée pour les composantes dans une seconde
analyse dynamique bidirectionnelle. Chaque séisme sollicite le modéle de pont dans les deux
directions principales comme si un angle d’incidence du séisme de 90° est considéré. Les
composantes majeure et mineure permettent de générer subséquemment des réponses
maximales dans les deux directions. Ainsi, pour chaque séisme, deux analyses dynamiques
bidirectionnelles sont nécessaires et sont intégrées pour solliciter chaque modele de pont.
Comme quatre séismes historiques et trois séismes artificiels ont été sélectionnés, chaque
modele est soumis a la sollicitation sismique de sept ensembles distincts d’enregistrements
sismiques d’accélérogrammes de séismes bidirectionnels (longitudinal et transversal) dans une
direction, puis dans 1’autre avec une rotation des signaux de 90° pour un total de 14
accélérogrammes de séismes bidirectionnels différents. Tous les signaux sont calibrés pour la

région de I’Est du Canada pour les conditions de référence du sol d’un site de classe C.

Au final, ce sont ces derniers accélérogrammes des composantes horizontales des signaux
sismiques historiques et artificiels qui sont appliqués aux mode¢les structuraux de pont pour les
solliciter a leur base comme des mouvements de sol. Sachant que 12 mod¢les structuraux sont
définis au sein de la matrice d’expérimentation, il y a donc 168 paires pont-séisme. Ceux-ci

sont modélisés ou introduits pour fin d’analyses dynamiques bidirectionnelles temporelles a
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I’aide du logiciel de calcul des structures CSIBridge Version 15.1.1 (Computers & Structures
Inc., 2011), qui est le module-plateforme pour les ponts du logiciel SAP2000 Version 15.0.0
(Computers & Structures Inc., 2011). Les résultats des analyses ainsi réalisées sont présentés

au CHAPITRE 5 et étudiés plus en détail dans les chapitres suivants.

A titre comparatif, Tavares (2012) a procédé d’une maniére analogue, mais pour cinq classes
différentes de ponts. 2* = 8 blocs de paramétres géométriques (macro-variables) ont été utilisés
par classe de ponts et 2° = 32 essais de paramétres structuraux (micro-variables) ont été réalisés
par classe de ponts, donc quatre essais par bloc. Ces 32 essais ont été soumis individuellement
a quatre groupes d’accélérogrammes de séismes bidirectionnels, donnant ainsi 128 analyses
réalisées par classe de ponts pour un total de 640 analyses. Tavares (2012) a complété ces
640 paires pont-séisme par classe de sol pour quatre classes de sol (4B, C, D et E), pour un
total de 2560 analyses. Nielson (2005) a utilisé la méme procédure, mais seulement cing
classes de ponts et trois groupes d’accélérogrammes de séismes bidirectionnels ont été utilisés,
soit 96 analyses par classe de ponts ou 5 x 96 =480 paires pont-séisme par classe de sol, ce
qui correspond a 1920 analyses si quatre classes de sol (4B, C, D et E) sont considérées. La
bidirectionnalité des séismes n’a pas été considérée dans les présents calculs comparatifs et

permettrait de doubler le nombre total d’analyses a effectuer.

4.5 Sommaire

Ce chapitre a permis de décrire les principales caractéristiques de la sismicité du Canada et la

méthodologie utilisée pour générer tous les accélérogrammes de séismes bidirectionnels.

L’¢étude de la déaggrégation de Montréal pour le PGA avec une probabilité de 2 % en 50 ans a
permis de faire une sélection rigoureuse des accélérogrammes représentatifs de la région. Les
enregistrements historiques ont été priorisés et complétés en nombre avec des enregistrements
générés artificiellement. Au total, sept séismes sont retenus pour représenter la sismicité et les
caractéristiques sismiques de I'Est du Canada. La capacité de ceux-ci a saisir des incertitudes

inhérentes a la source du séisme, a la propagation des ondes et aux conditions du sol prescrit
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la capacité de la procédure de développement des courbes de fragilité a bien retransmettre ces
incertitudes aléatoires. Ces accélérogrammes décrivent une plage suffisante de mesure
d’intensité et de sollicitations caractéristiques d un éventuel séisme a Montréal pour déterminer

les courbes de fragilité.

Les accélérogrammes, soit les deux composantes horizontales, des séismes historiques ont été
transformés selon leurs directions principales majeure et mineure. Les spectres d’accélération
des séismes ont été calibrés sur le spectre d’accélération cible de Montréal, pour un site de
classe C (conditions de référence du sol) et pour une probabilité de dépassement de 2 % en 50
ans, soit une période de récurrence de 2475 ans. Une séparation par étalonnage des
accélérogrammes des séismes bidirectionnels historiques a été nécessaire pour respecter un
rapport spectral naturel entre les deux composantes horizontales des sé€ismes. Parallelement,
un étalonnage des accélérogrammes des séismes bidirectionnels artificiels a été exécuté sur le
méme spectre d’accélération cible en suivant la procédure établie par Atkinson (2009) et en

respectant des critéres spécifiques proposés par Tremblay et al. (2015).

A partir des 7 sollicitations sismiques, 14 analyses dynamiques bidirectionnelles temporelles
sont effectuées sur les 12 modeles structuraux de la matrice d’expérimentation. Cela fait 168
paires pont-séisme pour lesquels des réponses maximales sont générées subséquemment dans
les deux directions principales (longitudinale et transversale) grace a I’intégration réciproques

des deux composantes majeure et mineure.



CHAPITRE 5

ANALYSES DYNAMIQUES DES PONTS ET LEUR REPONSE SISMIQUE

Ce chapitre présente les résultats des analyses dynamiques non linéaires réalisées sur les 12
modeles structuraux soumis a 14 sollicitations sismiques. Ces résultats incluent aussi ceux des
analyses modales et une analyse de I’influence des paramétres géométriques sur la période de
vibration. Ces résultats sont ensuite organisés au CHAPITRE 6 pour étre comparés aux états
limites de dommages afin de développer des courbes de fragilité pour, notamment, quantifier
I’influence de la variation des parameétres géométriques sur les critéres de réponse. Finalement,
le CHAPITRE 7 permet de comparer les résultats obtenus aux longueurs requises d’assise
minimale calculées avec I’équation du code ainsi que de développer, modifier ou adapter une
équation améliorée pour la prédiction du déplacement aux appareils d’appui pour 1’évaluation

de la vulnérabilité sismique des ponts existants.

5.1 Introduction

Lorsqu’ils sont soumis a une, voire a plusieurs sollicitations sismiques, les modeles de ponts
représentatifs auront un comportement distinct selon chaque paire pont-séisme. Afin d’étudier
les différentes réponses caractéristiques, les déplacements et les déformations ainsi que les
efforts et les contraintes sont extraits a différentes localisations caractéristiques et dans
différents éléments d’un modele de pont donné. Dans le domaine de la fragilité sismique des
ponts, I’ensemble des chercheurs étudient les réponses des différents éléments énumérés au
Tableau 5.1 et qui dictent les états limites de capacité (voir le CHAPITRE 2). Rappelons que
le mouvement des culées a été négligé ici, car elles sont modélisées comme étant extrémement

rigides, et il n’y a aucune considération de 1’interaction sol-structure.

De plus, I’intérét de I’analyse de I’influence des paramétres géométriques sur la période de
vibration est de voir s’il est possible d’établir une relation simple entre une des périodes de

vibration d’un pont et ses caractéristiques géométriques. En effet, les approches d’évaluation
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de la vulnérabilité sismique par pointage utilisent généralement les informations géométriques
des ouvrages sans prendre en considération leur période de vibration, une donnée en général
non disponible. Une relation claire entre les parameétres géométriques et la période de vibration
permettrait d’établir un lien plus précis avec 1’accélération probable au site d’un pont et une

meilleure évaluation de la vulnérabilité sismique par les méthodes de pointage.

Tableau 5.1 Abréviations pour les critéres de réponse
Adapté de Nielson (2005) et Padgett (2007)

Critéres de réponse Abréviation
Déplacement longitudinal du tablier aux appareils d’appui mobiles AA-Mob-Long
Déplacement transversal du tablier aux appareils d’appui mobiles AA-Mob-Trans
Déplacement longitudinal du tablier aux appareils d’appui fixes AA-Fix-Long
Déplacement transversal du tablier aux appareils d’appui fixes AA-Fix-Trans

Demande en ductilité en courbure des colonnes sous chargement longitudinal | Col-Ductilité-Long
Demande en ductilité en courbure des colonnes sous chargement transversal | Col-Ductilité-Trans

Déformation longitudinale active des culées Cul-Long-Act
Déformation longitudinale passive des culées Cul-Long-Pas
Déformation transversale des culées Cul-Trans
5.2 Analyses modales et validation de la modélisation

Avant de procéder a des analyses dynamiques temporelles dans le domaine non linéaire, des
analyses modales permettent une premiere étude du comportement de I’ouvrage sous
chargement dynamique, en l’occurrence, sous charges sismiques. Ce sont des analyses
dynamiques linéaires des ponts qui permettent d’obtenir les fréquences naturelles et d’observer
I’allure générale des déplacements et des déformations selon les principaux modes de
vibration. Le Tableau 5.2, pour les ponts a une travée et les périodes des premier et deuxiéme
modes de vibration verticale, et le Tableau 5.3, pour les ponts a deux travées et trois travées et
les périodes fondamentales de vibration dans les directions longitudinale et transversale,
résument les résultats obtenus selon les deux approches retenues pour les analyses modales.

Les valeurs d’amortissement sont é¢galement présentées.



Tableau 5.2 Résultats des analyses modales réalisées et
périodes de vibration, 7, associées pour les ponts a une travée

Modéles structuraux 1.0 1.1 1.2 1.3
P T cateace (5) 0.111 | 0300 | 0111 | 0,009
-g 2 é Tanaiyse (S) 0.059 | 0141 | 0048 | 0012

20,052 | 0.160 | -0.063 | 0.003
b é > . . 9 9 9 bl
‘“ Maiatior 4% | 3% | 7% | 32%
P T cateatee (5) 0.028 | 0075 | 0.028 | 0.002
.g % é Tanalyse (5) 0.024 | 0058 | 0018 | 0006

5B L 0,004 | 0017 | -0.010 | 0,004
& VELEUD) 4% | 3% | 36% | 177%

= Critique 5% 5% 5% 5%

g g @ de Rayleigh | 7568 | 3,164 | 9494 | 34.447
. 2713 | 6539 | 2072 | 6.554
x B de Rayleigh B4 E-%4 B4 E-05

Tableau 5.3 Résultats des analyses modales réalisées et
périodes de vibration, 7, associées pour les ponts a deux et trois travées
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Modéles structuraux 2.0 2.1 2.2 2.3 3.0 3.1 3.2 3.3
g T calcutce (S) 0,486 0,034 0,358 0,238 0,461 1,223 0,053 0,097
-?é i Tanalyse (5) 0,452 0,041 0,385 0,283 0,345 0,795 0,161 0,142
s § Variation -0,035 0,007 0,027 0,045 -0,117 -0,428 0,108 0,045
-7 % 21 % 8 % 19 % -25% -35% 202 % 46 %
T calcutce (S) 0,133 0,238 0,119 0,065 0,101 0,249 0,029 0,052
-qé Tanalyse () 0,140 0,276 0,125 0,118 0,171 0,315 0,143 0,087
=t Variation 0,006 0,038 0,006 0,053 0,070 0,066 0,114 0,035
5% 16 % 5% 81 % 70 % 26 % 387 % 68 %

- Critique 5% 5% 5 % 5% 5% 5% 5% 5%
5 g 0, de Rayleigh 1,063 1,982 1,230 1,568 1,218 0,566 2,063 2,747
E 3 b de Rayleigh 1,697 | 5,646 1,507 | 1,325 1,819 | 3,588 1207 | 8,571
= yleig E-03 E-04 E-03 E-03 E-03 E-3 E03 E-%4

La comparaison entre les résultats des analyses modales obtenus par une approche numérique

et par une approche théorique est nécessaire afin de pouvoir s’assurer de I’exactitude du

comportement et des résultats pour chacun des modeles de pont inclus dans la matrice

d’expérimentation. Cette comparaison permet de faire ressortir certaines variations (en

pourcentage ou absolues) respectent 1’ordre de grandeur attendu. Pour le premier mode de

vibration verticale des ponts a une travée, la variation de la période fondamentale est de -0,160

a 0,003 seconde, soit une variation relative de -57 % a 32 %, alors que pour le deuxi¢éme mode

de vibration verticale de ces ponts, la variation de la période est de -0,017 a 0,004 seconde soit

une variation relative de -36 % a 177 %. Pour les ponts a deux et trois travées, la variation de

la période fondamentale de vibration dans la direction longitudinale est de -0,428 a 0,108
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seconde, soit une variation relative de -35 % a 202 %, alors que dans la direction transversale,
la variation de la période est de 0,006 a 0,114 seconde, soit une variation relative de 5 % a
387 %. Bien que certaines variations puissent sembler ¢levées (Modele 1.3 : Tvert.avec 177 %;
Modeéle 3.2 : Trong avec 202 % et Trrans. avec 387 %), les résultats restent a ’intérieur de la
précision du modéle compte tenu de 1’ordre de grandeur des périodes fondamentales autour de
0,1 s, ce qui reste marginal. De méme, les différentes variations entre un modéle de pont et un
autre sont proportionnelles et conformes aux attentes. Par exemple, on note que les valeurs des
périodes réciproques du modele M1.1 sont toutes environ 2,5 fois plus grandes que celles du
modele M1.0. Enfin, il est important de noter que de telles variations absolues de périodes de
vibration n’affectent pas beaucoup les valeurs associées d’accélération spectrale ou de
déplacements induits. De méme, le comportement général observé établi sur la base des modes
de déformations et déplacements confirme le comportement attendu pour les différents
modeles de ponts étudiés. Par conséquent, ces comparaisons des résultats valident la
modélisation. Les résultats obtenus des analyses dynamiques temporelles dans le domaine non

linéaire sont donc fiables.

5.3 Influence des paramétres géométriques sur la période de vibration

Les tendances en lien avec les périodes de vibration sont d’abord observées pour expliquer
I’impact des paramétres géométriques considérés sur le comportement des modeles de ponts,
soient : la longueur de la travée, la hauteur de la colonne du systéme de pile, le biais du tablier

ainsi que la masse ou le poids sismique.

Les résultats considérés ici sont ceux obtenus par 1’analyse modale sur les modéles
numériques. Le Tableau 5.4 rapporte le Tableau 3.4 et un extrait du Tableau 3.5 afin de
permettre une bonne lecture des prochaines figures. Le poids sismique a été calculé et présenté

pour chacun des mode¢les structuraux.
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Tableau 5.4 Matrice d’expérimentation et échantillons des modeles structuraux des ponts

Modéles géométriques 1 travée 2 travées 3 travées
10 (11|12 |13}20|21(22|23]3.0(3.1|32]|33
Longueur de la travée 1 (m) 1412314 4 | 28|38 (28| 1823|210
Longueur de la travée 2 (m) 281 38| 28 18] 23|35 23| 11
Longueur de la travée 3 (m) 2134|210
Hauteur des colonnes de la pile 1 (m) 5016042 | 5158|9422 58
Hauteur des colonnes de la pile 2 (m) 58194 | 22| 58
Biais (°) 0127|4500 (2| 0|20 01]27|57
Poids sismique (kN) 640 | 1051 | 640 | 183 | 5603 | 7459 | 5603 | 3880| 7486 | 11119| 7017 | 4145

5.3.1 Ponts a une travée

Pour les ponts a une travée, la Figure 5.1 montre que les périodes de vibration (longitudinale

et transversale) augmentent avec la longueur de la travée. Egalement, plus la masse ou le poids

sismique augmente plus la période augmente. La similitude de ces deux graphiques de la Figure

5.1a) et ¢) confirme ainsi la relation entre la période de vibration, la masse ou le poids sismique

et la longueur de la travée.
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Figure 5.1 Périodes de vibration des ponts a une travée en fonction
a) de la longueur de la travée, b) du biais du tablier et ¢) du poids sismique
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Puisque seulement deux parametres géométriques décrivent les modeles de ponts a une travée,
il est possible d’isoler les deux mode¢les de ponts a une travée d’'une méme longueur, soient les
modeles M1.0 et M1.2. L’autre paramétre ou variable de 1’équation d’une période de vibration
est la rigidité, soit le produit du module d’¢lasticité (£) par I'inertie (/). Cette dernicre est
constante pour les ponts a une travée, les tabliers composant les modeles de la matrice

d’expérimentation étant identiques.

A partir de ces deux modéles ayant une méme longueur de travée, on constate que la période
de vibration diminue quand le biais du tablier augmente (de 0 a 45°). Ceci est conforme a la
conclusion de Fakhry et al. (2019) ou un biais de tablier plus élevé réduit la période
fondamentale du pont. En considérant I’ensemble des quatre modeles, le graphique de la Figure
5.1b) illustre une tendance de I'influence du biais peu évidente et peu marquée, soit une
augmentation suivie par une diminution. En fait, le modele M1.1 a une travée 30 % plus longue
que les modeles M1.0 et M 1.2 ainsi qu’un biais de 27°. Par contre, le modele M1.3 n’a aucun

biais, mais une longueur de travée beaucoup plus courte, ce qui fait diminuer la période.

L’augmentation de la période serait donc principalement liée a 1’augmentation de la longueur
de travée ainsi qu’a "augmentation de la masse ou du poids sismique. Selon I’équation (A
VIL.32) a la page 291, cela est cohérent puisque les tabliers sont de conception identique, leur
masse linéaire est donc identique et leur masse ou poids sismique est fonction de la longueur
du tablier. On note aussi la relation de la longueur (L) au carré dans 1’équation (A VII.32) qui
est aussi reflété dans la Figure 5.1 avec une courbe quadratique (polynomiale de deuxiéme
degré). Par contre, le modéle a un degré de libert¢ (DDL) et 1’équation (A VIL.32) ne
distinguent pas les ponts ayant un biais ou non. Ceci se refléte aussi dans la Figure 5.1 par
I’absence de tendance entre les périodes et le biais du tablier. De maniére générale, il est
possible d’observer que I’influence est semblable autant dans la direction longitudinale que

dans la direction transversale.
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5.3.2 Ponts a deux travées

Pour les ponts a deux travées, la Figure 5.2 montre que, dans la direction longitudinale, les
périodes de vibration augmentent puis diminuent quand la longueur de la travée, la hauteur de
la pile ou le poids sismique augmentent. A contrario, pour le biais de la travée, les périodes de
vibration diminuent puis augmentent ensuite lorsque la valeur de ce parameétre augmente. Les
graphiques de la Figure 5.2 illustrent des paraboles ou courbes quadratiques (polynomiales de
deuxiéme degré), ce qui montre que 1’influence des parameétres étudiés est peu évidente et peu

marquée.

Dans la direction transversale, I’influence est complétement inversée. Les graphiques de la
Figure 5.2 illustrent des paraboles concaves alors qu’elles étaient convexes dans la direction

longitudinale et vice versa.
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Figure 5.2 Périodes de vibration des ponts a deux travées en fonction a) de la longueur de la
travée, b) du biais du tablier, ¢) de la hauteur de la pile et d) du poids sismique

Par contre, deux mod¢les de ponts a deux travées ont une méme longueur de travée et un méme

biais du tablier, mais des hauteurs de pile différentes, soient les modeles M2.0 et M2.2 avec
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une hauteur de pile de 5,1 m et de 4,2 m respectivement. Ainsi, quand la hauteur de la pile
augmente, on note a la Figure 5.2¢) que les périodes de vibration augmentent de manicre
significative dans la direction longitudinale tout en restant du méme ordre de grandeur, mais
qu’elles augmentent que trés peu dans la direction transversale en demeurant
presqu’identiques. Effectivement, on voit sur la Figure 5.2¢) que la période de vibration n’est
pas tres influencée par la hauteur des piles dans la direction longitudinale, méme si elle devrait
augmenter avec la hauteur de la pile grace a une rigidité plus faible, donc une période de
vibration plus grande. Bien que la rigidit¢ du tablier reste identique, un systeme de pile
intermédiaire offre une rigidité qui varie en fonction de la hauteur, mais aussi en fonction du
produit du module d’¢élasticité (£) par I’inertie (/). Comme il y a une variation de masse ou de
poids sismique ainsi que de rigidité, il y a donc une influence de la longueur des travées et de
la hauteur du systéme de pile. Leurs contributions respectives sont cependant indépendantes,

mais concomitantes, d’ou la difficulté ici a dégager distinctement leurs influences respectives.

Les modeles M2.1 et M2.3, comparativement aux modeles M2.0 et M2.2, voient leur biais du
tablier augmenté a 26° et 52° respectivement. Malgré cette augmentation du biais, la période
de vibration du modéle M2.3 reste semblable a celles des modeles M2.0 et M2.2, surtout dans
la direction transversale. En fait, on note, dans la direction longitudinale, que les ponts droits
sans biais (0°) (avec une longueur médiane du tablier de 28 m et des hauteurs de pile
différentes) ont des périodes de vibration plus élevées et que les ponts avec biais (mais avec
une longueur inférieure et supérieure ainsi que des hauteurs de piles médianes et supérieures).
Ceci laisse penser que les autres parametres, tels que la longueur du tablier ou la hauteur des
piles, ont davantage d’influence que le biais du tablier et que leurs influences respectives

peuvent interagir entres elles.

5.3.3 Ponts a trois travées

Pour les ponts a trois travées, la Figure 5.3 montre que I’influence des paramétres géométriques
sur la période de vibration suit les mémes observations dans les directions longitudinale et

transversale, bien que cela soit plus prononcé dans la direction longitudinale et moins marqué
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dans la direction transversale. Les périodes de vibration augmentent quand la longueur de la
travée augmente et lorsque la hauteur de la pile augmente. Par contre, on observe que les
périodes de vibration diminuent lorsque le biais augmente. Les ponts droits sans biais (0°) ont

des périodes de vibration plus €élevées que les ponts avec biais.

A I’instar des ponts a deux travées, il y a une influence combinée de la longueur de la travée,
de la hauteur du systéme de pile et probablement, mais dans une moindre mesure, du biais du
tablier. Leurs contributions quant a la masse ou au poids sismique ainsi qu’a la rigidité (produit
de E x I) restent donc indépendantes, tout en ayant une interaction entre elles. Pour cause, la
masse est directement liée a la période de vibration et la rigidité est inversement li¢e a la
période de vibration comme il a été présenté aux équations (A VII.32) et (A VIIL.33) a la page

291 dans lesquelles le biais du tablier n’est pas inclus.
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Figure 5.3 Périodes de vibration des ponts a trois travées en fonction a) de la longueur de la
travée, b) du biais du tablier, ¢) de la hauteur de la pile et d) du poids sismique

Globalement, I’influence des parameétres étudiés sur les périodes de vibration varie selon le
nombre de travées. Plus la longueur de la travée, la hauteur du systeme de pile ainsi que la

masse ou le poids sismique augmentent plus les périodes de vibrations augmentent pour les
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ponts a une travée et trois travées. Pour ces mémes augmentations de parametres pour les ponts
a deux travées, on observe des augmentations suivies de diminutions (ou vice versa) des
périodes de vibration. Concernant 1I’augmentation du biais du tablier, on note que les périodes
de vibration augmentent puis diminuent (ou vice versa) pour les ponts a une travée et deux
travées alors qu’elles diminuent pour les ponts a trois travées. En somme, ’influence de ces
paramétres est davantage liée a la masse et a la rigidit¢é du pont, ce qui influence,
conséquemment et fort probablement en interaction, les périodes de vibration. En effet et selon
I’équation théorique, la période augmente proportionnellement a la racine de la longueur de la
travée, ou de la masse, alors qu’elle devrait augmenter plus vite selon la hauteur de la pile
parce que la rigidité varie de maniére inversement proportionnelle au cube de la hauteur (/)
de la colonne et la période est inversement proportionnelle a la racine de la rigidité, ce qui
donne (H3)"? = 7”2 = H'3. 11 est donc difficile d’établir une relation claire entre la période et

I’ensemble des parameétres géométriques.

5.4 Réponses non linéaires des modéles de ponts

Afin de comparer la réponse des modéles de ponts étudiés selon leur comportement, les
¢léments de réponse suivants sont extraits aux différents nceuds caractéristiques et dans
différents éléments constituant le modeéle de ponts :

e les déplacements du tablier aux appareils d’appui mobiles ainsi que les déformations et les
efforts que ces déplacements occasionnent dans ces appareils d’appui mobiles et dans les
¢léments d’impacts aux joints (établis a 16,276 mm, 24,5 mm ou 32,724 mm
longitudinalement et 3 mm transversalement avant ’enclenchement de I’élément ou du
matériau adjacent, notons que la valeur longitudinale de 24,5 mm est celle utilisée dans les
modeles présentés a la section 5.4.3);

e les déplacements en téte de colonne ainsi que les efforts de cisaillement et de moment que
ces déplacements occasionnent dans les colonnes;

e les contraintes et déformations des fibres des différents matériaux des colonnes.
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Pour une méme analyse ou paire pont-séisme, on considére la valeur absolue maximale de
toutes les réponses pour un méme type d’élément. Puis, selon FEMA P-2082 (Federal
Emergency Management Agency, 2020) et I’ Eurocode 8 (Comité Européen de Normalisation,
2012), une moyenne est effectu¢e lorsque cette analyse ou paire pont-séisme est comparée a
d’autres modéles de ponts ou a d’autres sollicitations sismiques. A noter que des analyses ou
paires pont-sé¢isme ont donné des valeurs nulles (0) ou incohérentes et elles ont été écartées
définitivement. Pour cause, le maillage et/ou le pas de temps (choisis comme identiques pour
fin de comparaison uniforme) peuvent parfois mener a des instabilités numériques pour
certaines analyses, ce qui est normal dans les analyses paramétriques, et ce, méme si le calcul

converge pour d’autres analyses.

5.4.1 Neeuds caractéristiques des modéles numériques

D’abord, il convient de rappeler les localisations des principaux nceuds caractéristiques

représentées a la Figure 5.4 pour les ponts a une travée, deux travées et trois travées.

1 3~
2 4
a)
1 7~
2 8-
b)
1 a 3 7 9 11
COLONNE C
COLEBNNE A COLDNNE D
COLONME B
4 4 6 8 10 12
©)

Figure 5.4 Nceuds caractéristiques pour un modele type de ponts droits a
a) une travée, b) deux travées et c¢) trois travées
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Avec une condition de retenue fixe, les nceuds caractéristiques énumérés sont définis par une
absence de déplacement relatif du tablier dans les directions longitudinale et transversale, donc
aucune déformation relative dans les appareils d’appui et le joint. Avec une condition de
retenue mobile, les nceuds caractéristiques énumérés présentent un déplacement relatif du
tablier dans les directions longitudinale et transversale, donc des déformations relatives dans
les appareils d’appui et dans le joint, donc des efforts dans les appareils d’appui et dans le joint
si un impact est enclenché (lorsque 1’espace dans 1’ouverture du joint est comblé) dans ce

dernier.

De plus, vis-a-vis les systémes de piles et dans ’absolu, I’ensemble de la zone supérieure pres
du tablier et du chevétre subie aussi un déplacement uniforme dans I’espace sous la sollicitation
sismique indifféremment de la condition de retenue des appareils d’appui. Ce déplacement
engendré au sommet (haut) du systéme de pile engendre a son tour un déplacement au haut des
colonnes. Donc, des efforts (cisaillement et moment) au bas et au haut des colonnes ainsi que
des contraintes et des déformations dans les fibres définissant les rotules plastiques au bas et

au haut de ces colonnes sont relevés dans les directions longitudinale et transversale.

a) Ponts a une travée

Pour les ponts a une travée, comme il est illustré a la Figure 5.4a), les nceuds caractéristiques
1 et 2 représentent des zones ou se trouvent des appareils d’appui fixes ainsi qu’un joint. A
contrario, les noeuds caractéristiques 3 et 4 représentent des zones ou se trouvent des appareils

d’appui mobiles ainsi qu’un joint.

b) Ponts a deux travées

Pour les ponts a deux travées, comme il est illustré a la Figure 5.4b), les nceuds caractéristiques
1, 2, 7 et 8 représentent des zones ou se trouvent des appareils d’appui mobiles ainsi qu’un
joint. A contrario, les nceuds caractéristiques 3, 4, 5 et 6 représentent des zones ou se trouvent
des appareils d’appui fixes ainsi qu’un joint. Enfin, les nceuds caractéristiques 4 et B

représentent des zones ou se trouvent des colonnes, et ce, aux extrémités du systéme de pile.
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c) Ponts a trois travées

Pour les ponts a trois travées, comme il est illustré a la Figure 5.4c¢), les nceuds caractéristiques
1,2, 11 et 12 représentent des zones ou se trouvent des appareils d’appui mobiles ainsi qu’un
joint. A contrario, les nceuds caractéristiques 3, 4, 5 et 6 représentent des zones ou se trouvent
des appareils d’appui fixes ainsi qu’un joint. Par contre, les nceuds caractéristiques 7, 8, 9 et
10 représentent des zones ou se trouvent des appareils d’appui mobiles (7 et 8) et fixes (9 et
10) ainsi qu’un joint. De par les conditions de retenue mobiles et fixes, ces nceuds
caractéristiques présentent des déplacements relatifs du tablier (7 et 8) dans les directions
longitudinale et transversale, donc des déformations et efforts dans les appareils d’appui et
dans le joint si un impact est enclenché dans ce dernier. Enfin, les nceuds caractéristiques 4, B,
C et D représentent des zones pertinentes ou se trouvent des colonnes aux extrémités du

systéme de pile.

5.4.2 Impact du PGA sur le comportement des modéles numériques dans le
domaine non linéaire

L’intensité de la demande, caractérisée par le PG4, est un facteur important de 1’évaluation de
la vulnérabilité sismique. Ainsi, on observe les tendances en lien avec les déplacements
longitudinaux et transversaux pour expliquer 'impact du PGA sur le comportement des
modeles de ponts dans le domaine non linéaire. La distribution (minimum, moyenne, médiane,
écart-type et maximum) des résultats du déplacement maximal d’un modéle géométrique sous
les différentes sollicitations sismiques utilisées est présentée aux tableaux de ’ANNEXE VIII
(p.295) par modele géométrique et par direction (longitudinale et transversale). Les
déplacements du tablier aux appareils d’appui mobiles donnent aussi des ductilités en courbure
combinées telles que présentées aux tableaux de ’ANNEXE VIII (p.295) pour les colonnes de
ponts a deux et trois travées. Comme il est présenté a la section 7.1, la ductilité consiste,
briévement, au rapport entre le déplacement ou la courbure maximal(e) que les piles peuvent

subir et le déplacement ou la courbure ¢élastique respectivement.
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a) Ponts a une travée

La Figure 5.5 présente les déplacements longitudinaux (U/) et transversaux (U2) en fonction

du PGA pour les modéles de ponts a une travée.

0,008

—a—M10-U1 -{F-M10-U2
——ML11-U1 ==g-=M11-U2
b—M12-U1 ==-M12-U2
-
——M13-U1 ==r=M13-U2 %

=]
3
{I

o
g

o
3

Deplacement [m)
[=]
8
Eey

=)
3

o
3

o
3

=]

0 0,5 1 1,5 2 2,5 3
PGA (=}

Figure 5.5 Déplacements longitudinaux (U/) et transversaux (U2)
du tablier aux appareils d’appui mobiles en fonction du PGA
pour les modeles de ponts a une travée

Plus le PGA augmente, plus les déplacements augmentent aussi. Ceci est cohérent avec une
plus grande quantité d’énergie déployée avec des sollicitations sismiques possédant une valeur
élevée de PGA. Le déplacement du tablier est corrélé a la vitesse et a I’accélération du tablier
laquelle est directement proportionnelle au PGA. Lorsque le PGA est égal a 0, aucune
accélération n’est induite dans le pont et, par conséquent, il y aura aucun déplacement
engendré. Indifféremment du modéle et de la sollicitation sismique, les déplacements du tablier
varient de 0,000 m a 0,002 m (0 a 2 mm) dans la direction longitudinale et de 0,000 m a
0,007 m (0 a 7 mm) dans la direction transversale. Ces faibles résultats s’expliquent par les
conditions de retenue et les hypothéses de modélisation pour les ponts a une travée. Le modele
MI1.1 (rouge) présente plus de déplacements, notamment di a sa longueur de travée ayant une
valeur élevée. Le modele médian M1.0 (bleu) et le modele M1.2 (vert) avec une longueur

médiane de la travée présentent des valeurs de déplacements intermédiaires. Le modéle M1.3
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(violet) ayant la plus courte longueur de travée présente des déplacements presque nuls. Notons
que, bien que certaines courbes de tendance semblent linéaires avec une intersection a I’origine
(0, 0), elles sont tous de type puissance, soit la tendance la plus représentative. La « linéarité »
est causée par une fonction puissance qui est donc tres représentative des valeurs étudiées. Cela

s’applique pour la Figure 5.5 a la Figure 5.7.

b) Ponts a deux travées

La Figure 5.6 présente les déplacements longitudinaux (UJ) et transversaux (U2) en fonction

du PGA pour les modeles de ponts a deux travées.
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Figure 5.6 Déplacements longitudinaux (U/) et transversaux (U2)
du tablier aux appareils d’appui mobiles en fonction du PG4
pour les modéles de ponts a deux travées

Plus le PGA augmente, plus les déplacements augmentent aussi. Indifféremment du mode¢le et
de la sollicitation sismique, les déplacements du tablier varient de 0,003 m a 0,034 m (3 a
34 mm) dans la direction longitudinale et de 0,003 m a 0,033 m (3 a 33 mm) dans la direction
transversale. Le modéle médian M2.0 (bleu) ainsi que le modele M2.2 (vert) avec une longueur
médiane de la travée et de courtes colonnes présentent des valeurs plus élevées de

déplacements. Le modele M2.1 (rouge) avec sa longueur de travée et son systeme de pile ayant
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des valeurs ¢levées présente des déplacements intermédiaires. Le modele M2.3 (violet) avec
la plus courte travée et une hauteur médiane des colonnes présente des déplacements plus

petits. Cela s’applique dans les directions longitudinale et transversale.

c) Ponts a trois travées

La Figure 5.7 présente les déplacements longitudinaux (UJ) et transversaux (U2) en fonction

du PGA pour les modeles de ponts a trois travées.
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Figure 5.7 Déplacements longitudinaux (U1) et transversaux (U2)
du tablier aux appareils d’appui mobiles en fonction du PGA
pour les mode¢les de ponts a trois travées

Plus le PGA augmente, plus les déplacements augmentent aussi. Indifféremment du mode¢le et
de la sollicitation sismique, les déplacements du tablier varient de 0,001 m a 0,058 m (1 a
58 mm) dans la direction longitudinale et de 0,003 m a 0,073 m (3 a 73 mm) dans la direction
transversale. Le modéle M3.1 (rouge) présente des longueurs de travées élevées ainsi que des
hauteurs de colonnes élevées, ce qui explique des déplacements également plus élevés. Pour
les autres modeles M3.0 (médian) (bleu), M3.2 (vert) et M3.3 (violet), ils présentent des

valeurs de déplacements dans le méme ordre de grandeur.
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Globalement, plus le PGA augmente, plus les déplacements augmentent aussi. Les mod¢les
médians (bleu), a ’exception du modele pour les ponts a deux travées, présentent aussi des

comportements médians ou les déplacements étudiés ont des valeurs centrales.

5.4.3 Comportement générique des modéles numériques dans le domaine non
linéaire

Le comportement des modeles dans le domaine non linéaire est illustré ici pour les différentes
réponses des ¢éléments distinctement, et ce, idéalement pour chaque nceud caractéristique. Par
souci de concision les résultats sont présentés pour les modeles médians (M 1.0, M2.0 et M3.0)
pour limiter le nombre de graphiques et 1’analyse qui en est faite. De plus, pour éviter de
présenter ces résultats pour toutes les sollicitations sismiques, seule 1’analyse ou la paire pont-
séisme donnant les réponses maximales est présentée. Ces résultats, dits typiques, illustrent le
comportement non linéaire général des modeles de ponts de 1’ensemble de la matrice
d’expérimentation. Par exemple, ces analyses ou paires pont-séisme sont M1.0 — S5.2, M2.0 —
S5.1 et M3.0 — S5.1. Les enregistrements sismiques bidirectionnels composés des
accélérogrammes artificiels E6C1 14 et E6C1 15 appliqués dans une direction (S5.1) et
interchangés dans 1’autre direction orthogonale (S5.2) ont généré les principaux résultats
maximaux au sein des ¢léments des modeles d’intérét. Le PGA de cet enregistrement est

supérieur a celui des autres enregistrements et explique les résultats maximaux obtenus.

a) Ponts a une travée

La Figure 5.8 illustre le comportement non linéaire de la paire pont-séisme M1.0 — S5.2 au

nceud caractéristique 3 pour les ponts a une travée.

La Figure 5.8a) présente les déplacements du tablier distinctement dans le temps. Ils suivent la
signature de la sollicitation sismique appliquée au modele et il est possible d’observer
I’amortissement de ce déplacement peu de temps apres I’atteinte des extrémes. Les
déplacements longitudinaux (U bleu) atteignent des valeurs maximales de -0,0012m et

0,0012 m (-1,2 mm et 1,2 mm) alors que les déplacements transversaux (U2 rouge) atteignent des
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valeurs maximales de -0,0035 m et 0,0036 m (-3,5 mm et 3,6 mm). La Figure 5.8b) met en relation
ces mémes déplacements longitudinaux et transversaux dans 1’espace absolu, mais selon une
vue en plan. Les mémes déplacements sont notés (longitudinaux de -0,0012 m et 0,0012 m

(-1,2 mm et 1,2 mm) ainsi que transversaux de -0,0035 m et 0,0036 m (-3,5 mm et 3,6 mm)).

La Figure 5.8c) et la Figure 5.8d) montrent, dans les directions longitudinale et transversale
respectivement, la déformation en cisaillement de 1’élastomére qui dépend de la rigidité
associée au matériau. Le glissement de cet appareil d’appui a lieu lorsqu’un effort,
spécifiquement pour ce modele seulement, d’environ 6 kN est atteint (basé¢ sur la force de
friction de I’appareil d’appui qui est fonction de la force verticale associée au dixiéme (1/10)
de la charge permanente du poids propre du tablier qu’il supporte tel que précisé a ’ANNEXE
IV.3 a la page 263). Pour les déplacements longitudinaux du tablier aux appareils d’appui
mobiles de -0,0012 m et 0,0012 m (-1,2 mm et 1,2 mm), environ 1 kN est sollicit¢ dans
I’appareil d’appui, donc il n’y a pas de glissement et I’appareil d’appui reste linéaire/élastique.
Pour les déplacements transversaux du tablier aux appareils d’appui mobiles de -0,0035 m et
0,0036 m (-3,5 mm et 3,6 mm), environ 3 kN sont sollicités dans I’appareil d’appui, donc il
n’y a pas de glissement et I’appareil d’appui reste linéaire/¢lastique. Il suit le méme

comportement que dans le sens longitudinal, mais dans les limites de ses déformations.

La Figure 5.8¢) et la Figure 5.8f) illustrent respectivement les efforts dans les éléments
d’impact au joint (longitudinal) et a 1’appareil d’appui (transversal) selon leur déformation.
Comme le déplacement négatif maximal est de -0,0012 m (-1,2 mm) dans le sens longitudinal,
ce qui est inférieur a la « limite » de 24,5 mm, il n’y a pas d’impact a ce noeud caractéristique.
Dong, il n’y a aucune répercussion spécifique a cet impact sur le comportement complet du
tablier, voire en rotation par pivotement ou autre. Lorsque 1’espace libre de 3 mm fourni par
I’appareil d’appui dans le sens transversal est atteint, il y a sollicitation d’un dispositif de
retenue/guidage avec une forte rigidité. Avec des déplacements transversaux de -0,0035 m
(-3,5 mm) et 0,0036 m (3,6 mm), le dispositif est sollicité avec des efforts de -44 kN et 54 kN.
Ceci restreint beaucoup le déplacement transversal du modele, ce qui se répercute aussi dans

les autres éléments par exemple.
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Figure 5.8 Exemples typiques de résultats des éléments d’un modéele de pont a une travée
(Paire pont-sé¢isme M1.0 — S5.2 — Nceud caractéristique 3)

Les résultats pour le nceud caractéristique 4 sont illustrés a la Figure-A VIII-1 de ANNEXE

VIII a la page 296 pour ce modele de pont a une travée. Dans 1’ensemble, les résultats et le
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comportement non linéaire sont les mémes a quelques décimales ou unités prés. Pour ces deux
nceuds caractéristiques (3 et 4), les signatures et les intensités entre la sollicitation sismique

(demande) et le comportement non linéaire (réponse) sont similaires.

b) Ponts a deux travées

La Figure 5.9 illustre le comportement non linéaire de la paire pont-séisme M2.0 — S5.1 au

noeud caractéristique 1 pour les ponts a deux travées.

La Figure 5.9a) présente les déplacements du tablier distinctement dans le temps. Ils suivent la
signature de la sollicitation sismique appliquée au modele et il est possible d’observer
I’amortissement de ce déplacement peu de temps apres Datteinte des extrémes. Les
déplacements longitudinaux (UI bleu) atteignent des valeurs maximales de -0,027 m et
0,029 m (-27 mm et 29 mm) alors que les déplacements transversaux (U2 rouge) atteignent des
valeurs maximales de -0,023 m et 0,019 m (-23 mm et 19 mm). La Figure 5.9b) met en relation
ces mémes déplacements longitudinaux et transversaux dans I’espace absolu, mais selon une
vue en plan. Les mémes déplacements sont notés (longitudinaux de -0,027 m et 0,029 m

(-27 mm et 29 mm) ainsi que transversaux de -0,023 m et 0,019 m (-23 mm et 19 mm)).

La Figure 5.9¢) et la Figure 5.9d) montrent, dans les directions longitudinale et transversale
respectivement, la déformation en cisaillement de I’élastomere qui dépend de la rigidité
associée au matériau. Le glissement de cet appareil d’appui a lieu lorsqu’un effort d’environ
26 kN est atteint (spécifiquement pour ce modele seulement). Pour les déplacements
longitudinaux du tablier aux appareils d’appui mobiles de -0,027 m et 0,029 m (-27 mm et
29 mm), environ 22 kN est sollicité¢ dans I’appareil d’appui, donc il n’y a pas de glissement et
I’appareil d’appui reste linéaire/¢élastique. Pour les déplacements transversaux du tablier aux
appareils d’appui mobiles de -0,023 m et 0,019 m (-23 mm et 19 mm), environ 16 kN sont
sollicités dans I’appareil d’appui, donc il n’y a pas de glissement et 1’appareil d’appui reste
linéaire/¢lastique. Il suit le méme comportement que dans le sens longitudinal, mais dans les

limites de ses déformations.
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Figure 5.9 Exemples typiques de résultats des ¢léments d’un modele de pont a deux travées
(Paire pont-sé¢isme M2.0 — S5.1 — Nceud caractéristique 1)

La Figure 5.9¢) et la Figure 5.9f) illustrent respectivement les efforts dans les ¢léments

d’impact au joint (longitudinal) et a I’appareil d’appui (transversal) selon leur déformation.
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Comme le déplacement négatif maximal est de -0,027 m (27 mm) dans le sens longitudinal, ce
qui est supérieur a la « limite » de 24,5 mm, il y a un impact a ce nceud caractéristique. Donc,
il y a une répercussion spécifique a cet impact sur le comportement complet du tablier, voire
en rotation par pivotement ou autre. Lorsque 1’espace libre de 3 mm fourni par ’appareil
d’appui dans le sens transversal est atteint, il y a sollicitation d’un dispositif de retenue/guidage
avec une forte rigidité. Avec des déplacements transversaux de -0,023 m (-23 mm) et 0,019 m
(19 mm), le dispositif est sollicité¢ avec des efforts de -1800 kN et 1400 kN. Ceci restreint
beaucoup le déplacement transversal du modele, ce qui se répercute aussi dans les autres

¢léments par exemple.

Les résultats pour les nceuds caractéristiques 2, 7 et 8 sont illustrés respectivement a la Figure-
A VIII-2 (page 297), a la Figure-A VIII-3 (page 298) et a la Figure-A VIII-4 (page 299) de
I’ANNEXE VIII pour ce modéele de pont a deux travées. Dans 1’ensemble, les résultats et le
comportement non linéaire sont les mémes a quelques décimales ou unités prés. Pour ces quatre
nceuds caractéristiques (1, 2, 7 et 8), les signatures et les intensités entre la sollicitation

sismique (demande) et le comportement non linéaire (réponse) sont similaires.

La Figure 5.10 illustre le comportement non linéaire de la paire pont-sé¢isme M2.0 — S5.1 au

nceud caractéristique 4 toujours pour les ponts a deux travées.

La Figure 5.10a) présente les déplacements au haut de la colonne distinctement dans le temps.
Ils suivent la signature de la sollicitation sismique appliquée au modele et il est possible
d’observer I’amortissement de ce déplacement peu de temps apres I’atteinte des extrémes. Les
déplacements longitudinaux (Ul bleu) atteignent des valeurs maximales de -0,026 m et
0,024 m (-26 mm et 24 mm) alors que les déplacements transversaux (U2 rouge) atteignent des
valeurs maximales de -0,036 m et 0,041 m (-36 mm et 41 mm). La Figure 5.10b) met en
relation ces mémes déplacements longitudinaux et transversaux dans 1’espace absolu, mais
selon une vue en plan. Les mémes déplacements sont notés (longitudinaux de -0,026 m et
0,024 m (-26 mm et 24 mm) ainsi que transversaux de -0,036 m et 0,041 m (-36 mm et

41 mm)). Aussi, il s’agit du méme comportement général qu’au nceud caractéristique 1, mais
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de moindre envergure dans le sens longitudinal, car la mesure est prise sous le chevétre, soit
bien en dessous des appareils d’appui comparativement au nceud caractéristique 1. Dans le
sens transversal, le comportement est semblable, mais varie un peu dans les ordres de grandeur,

¢tant donné que la colonne, voire la pile, posseéde « plus de liberté » de mouvement.

La Figure 5.10c) et la Figure 5.10d) présentent les cisaillements au bas de la colonne et qui
suivent le méme comportement que les déplacements induits par le séisme. Les efforts dans le
temps suivent aussi un amortissement. Les valeurs dans le sens longitudinal (3 rouge)
atteignent des valeurs maximales de -749 kN et de 758 kN alors que les valeurs dans le sens
transversal (F2 bleu) atteignent des valeurs maximales de -2022 kN et de 1665 kN. Le
cisaillement au haut de la colonne (voir la Figure-A VIII-5 a ’ANNEXE VIII a la page 300
pour ce modele de pont a deux travées) suit le méme comportement que le déplacement induit
par le séisme et que le cisaillement au bas de la colonne (les valeurs sont 1égerement inférieures

en valeur absolue par contre).

La Figure 5.10e) et la Figure 5.10f) présentent les moments au bas de la colonne et qui suivent
le méme comportement que les déplacements et les cisaillements induits par le séisme. Les
efforts dans le temps suivent aussi un amortissement. Les valeurs dans le sens longitudinal (M2
rouge) atteignent des valeurs maximales de -1492 kN et de 1559 kN alors que les valeurs dans
le sens transversal (M3 bleu) atteignent des valeurs maximales de -3592 kN et de 2762 kN. Le
moment au haut de la colonne (voir la Figure-A VIII-5 a ’ANNEXE VIII a la page 300 pour
ce modele de pont a deux travées) suit le méme comportement que le déplacement, que le
cisaillement et que le moment induits par le séisme au bas de la colonne (les valeurs sont
légérement inférieures en valeur absolue par contre). A noter que les deux axes du graphique
pour le moment au haut de la colonne ont été inversées (signe + versus signe -). Cela permet
de voir le méme comportement du systeme indifféremment des signes des efforts induits dans
les ¢léments. Enfin, comme illustré a la Figure 5.10f), la surface de rupture de la colonne a été
superposée aux efforts de moment. L’interaction des moments induits dans la colonne sort a

I’extérieur de la surface de rupture de la colonne, donc a I’extérieur des limites des moments
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résistants. Il s’agit d’un point de comparaison intéressant pour visualiser le dépassement de la

résistance, donc la fissuration et autres dégradations typiques de la colonne.
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Figure 5.10 Exemples typiques de résultats des ¢léments d’un modele de pont a deux travées

(Paire pont-séisme M2.0 — S5.1 — Nceud caractéristique A)
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Les résultats pour les nceuds caractéristiques 4 (Haut), B (Bas) et B (Haut) sont illustrés
respectivement a la Figure-A VIII-5 (page 300), a la Figure-A VIII-6 (page 301) et a la Figure-
A VIII-7 (page 302) de TANNEXE VIII pour ce modele de pont a deux travées. Dans
I’ensemble, les résultats et le comportement non linéaire sont les mémes a quelques décimales
ou unités pres. Pour ces deux nceuds caractéristiques (4 et B), les signatures et les intensités
entre la sollicitation sismique (demande) et le comportement non linéaire (réponse) sont

similaires.

La Figure 5.11 illustre le comportement non linéaire de la paire pont-séisme M2.0 — S5.1 au
nceud caractéristique A-Fibres encore pour les ponts a deux travées. Elle présente les
contraintes-déformations des fibres de béton non-confiné, d’armature et de béton confiné, et
ce, aux quatre coins et pour la section de rotule plastique située au bas de la colonne. Des
valeurs positives font référence a un comportement en traction alors que des valeurs négatives
font référence a un comportement en compression. Les axes ont été¢ inversées (signe + vs

signe -) afin de mieux se calquer sur I’image typique des lois de comportement d’un matériau.

La Figure 5.11a) présente un comportement de la fibre qui suit la loi de comportement définie
dans le modele pour le béton non confiné en fonction des sollicitations sismiques. Les
déformations maximales avoisinent -0,001 m/m et 0,011 m/m pour des contraintes maximales
de I’ordre de -24 MPa et 3 MPa. Le béton non confiné n’atteint pas sa limite en compression.
Par contre, il atteint sa limite en tension et subit une dégradation de sa capacité a cet effet. Il
reste élastique en compression, mais il est contraint de subir une déformation plastique avec
perte de résistance en tension (fissuration, etc.). Suivant le comportement du matériau et ses
limites de résistances, s’il y a plastification, il y a dégradation de résistance jusqu’a ce que la

déformation appliquée par le s€isme cesse.

La Figure 5.11b) présente un comportement de la fibre qui suit la loi de comportement définie
dans le mod¢le pour 1’armature en fonction des sollicitations sismiques. L’armature atteint sa
limite en compression et en tension avec des déformations maximales qui avoisinent -

0,001 m/m et 0,010 m/m pour des contraintes maximales de I’ordre de -460 MPa et 460 MPa.
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Comme il y a plastification, il y a une stabilisation de capacité et de résistance jusqu’a ce que

la déformation appliquée par le séisme cesse.
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Figure 5.11 Exemples typiques de résultats des ¢léments d’un modele de pont a deux travées
(Paire pont-séisme M2.0 — S5.1 — Nceud caractéristique 4 - Fibres)
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La Figure 5.11c) présente un comportement de la fibre qui suit la loi de comportement définie
dans le modele pour le béton confiné en fonction des sollicitations sismiques. Les déformations
maximales avoisinent -0,001 m/m et 0,010 m/m pour des contraintes maximales de I’ordre de
-11 MPa et 3 MPa. Le béton confiné n’atteint pas sa limite en compression. Par contre, il atteint
sa limite en tension et subit une dégradation de sa capacité a cet effet. Il reste élastique en
compression, mais il est contraint de subir une déformation plastique avec perte de résistance
en tension (fissuration, etc.). Suivant le comportement du matériau et ses limites de résistances,
s’il y a plastification, il y a dégradation de résistance jusqu’a ce que la déformation appliquée

par le séisme cesse.

Les résultats pour les nceuds caractéristiques A (Fibres — Haut), B (Fibres — Bas) et B (Fibres —
Haut) sont illustrés respectivement a la Figure-A VIII-8 (page 303), a la Figure-A VIII-9 (page
304) et a la Figure-A VIII-10 (page 305) de ’ANNEXE VIII pour ce modéle de pont a deux
travées. Dans 1’ensemble, les résultats et le comportement non linéaire sont les mémes a
quelques décimales ou unités pres. Pour ces deux noeuds caractéristiques (4 et B), les signatures
et les intensités entre la sollicitation sismique (demande) et le comportement non linéaire

(réponse) sont similaires.

c) Ponts a trois travées

Pour les ponts a trois travées, les observations et graphiques de la paire pont-séisme M3.0 —
S5.1 sont semblables a celles de la paire M2.0 — S5.1 pour un pont a deux travées. Pour éviter
une redondance de graphiques et de données, les résultats et le comportement non linéaire de
cet exemple typique de modele de pont a trois travées (paire pont-sé¢isme M3.0 — S5.1) pour
tous les nceuds caractéristiques énumérés sont illustrés par le modele de pont a deux travées

(pont-séisme M2.0 — S5.1).

Le comportement non linéaire de la paire pont-séisme M3.0 — S5.1 aux nceuds caractéristiques
1,2, 11 et 12 est semblable au comportement non linéaire de la paire pont-s€¢isme M2.0 — S5.1

aux nceuds caractéristiques 1, 2, 7 et 8 respectivement. Le comportement non linéaire de la
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paire pont-séisme M3.0 — S5.1 aux nceuds caractéristiques 7 et 8 est semblable au
comportement non linéaire de la paire pont-séisme M2.0 — S5.1 aux nceuds caractéristiques 1
et 2 ou 7 et 8 respectivement, avec la particularité d’une juxtaposition relative a des appareils
d’appui mobiles et fixes. Cette présence de déplacements relatifs du tablier (nceuds
caractéristiques 7 et 8 de la paire pont-séisme M3.0 — S5.1) indique des déformations dans les
appareils d’appui et dans le joint, donc des efforts dans les appareils d’appui et dans le joint si
un impact est enclenché dans ce dernier, et ce, comme présenté aux nceuds caractéristiques 1
et 2 ou 7 et 8 de la paire pont-séisme M2.0 — S5.1. Le comportement non linéaire des colonnes
aux nceuds caractéristiques 4, B, C, D, A-Fibres, B-Fibres, C-Fibres et D-Fibres, tant pour le
bas que pour le haut des colonnes, est semblable au comportement non linéaire de la paire
pont-séisme M2.0 — S5.1 aux nceuds caractéristiques 4, B, A-Fibres et B-Fibres. Pour ces
noeuds caractéristiques, les signatures et les intensités entre la sollicitation sismique (demande)
et le comportement non linéaire (réponse) sont similaires. Dans I’ensemble, les résultats et le

comportement non linéaire sont les mémes a quelques décimales ou unités pres.

Les Figure-A VIII-2 a Figure-A VIII-10 de ’ANNEXE VIII de la page 297 a la page 305
présentent la suite des résultats et du comportement non linéaire pour la paire pont-séisme

M2.0 — S5.1 et, par ricochet, attribuables a la paire pont-séisme M3.0 — S5.1.

5.5 Sommaire

Ce chapitre a permis de présenter les principales réponses sismiques exprimées en termes de
déplacements et de déformations ainsi que d’efforts et de contraintes dans les différents nceuds
caractéristiques et dans différents ¢léments des modéles de ponts de la matrice

d’expérimentation.

Les analyses modales, par analyses dynamiques linéaires, ont permis de s’assurer de
I’exactitude du comportement et des résultats pour chacun des mode¢les de pont inclus dans la

matrice d’expérimentation et donc, de valider la modélisation. Cela a aussi permis de dégager
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certaines tendances préliminaires types quant aux réponses sismiques et a ’impact des

parametres géométriques considérés sur le comportement des modeles de ponts.

Enfin, le comportement non linéaire des ¢léments et des modéles de ponts reste similaire et
cohérent aux sollicitations sismiques appliquées et aux lois de comportement non linéaires
considérés pour les matériaux et les éléments étudiés. Bien que des résultats principalement
maximaux soient présentés, il y a une certaine proportionnalité du comportement non linéaire
(réponse) directement attribuable a la signature et a I’intensité¢ de la sollicitation sismique
(demande). Les ponts étudiés peuvent aussi subir certains dommages sur leur structure
notamment a cause de déplacements pouvant atteindre 0,058 m dans la direction longitudinale
et 0,073 m dans la direction transversale. Pour cause, des déformations plastiques dans les
appareils d’appui (limite de force de friction atteinte engageant ainsi le glissement de
I’¢lastomere de I’appareil d’appui) ont été notées pour 67 paires pont-s€isme ainsi que des
impacts aux joints pour 24 et 102 paires pont-séisme longitudinalement et transversalement
respectivement. De méme, certains moments résistants sont dépassés et il y a fissuration du
béton non confiné et du béton confiné ainsi que plastification des armatures dans certaines
colonnes. Ces dernieres pourraient donc avoir dépassé leur capacité structurale pour supporter
les charges verticales. 97 paires pont-séisme atteignent des ductilités en courbure de 1,0 alors
que 87 d’entre elles dépassent des ductilités en courbure de 1,4. Il y a donc vulnérabilité
structurale et risques d’effondrement des ponts étudiés, ce qui nécessite une analyse de

fragilité.

L’année de construction et les longueurs d’assise des appareils d’appui ne constituent donc pas
les seules caractéristiques pertinentes en lien avec la vulnérabilité structurale. En effet, en plus
du faible confinement du béton, I’approche favorisant la plastification dans les colonnes (rotule
plastique) n’est pas nécessairement bien respectée, surtout pour les ponts plus agés; ce qui fait
en sorte que les colonnes sont sujettes a une grande demande sismique non linéaire lors de forts
séismes et la défaillance, cause primaire d’effondrement d’un pont, survient en termes de perte
de capacité structurale pour supporter les charges verticales (Moehle & Eberhard, 2003). Au-

dela du type de systéme de contreventement latéral choisi (colonne(s) ou pile-mur) ainsi que
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de la configuration (nombre, dimensions et forme), la qualité, la quantité et la disposition des
armatures jouent un réle majeur dans le comportement sismique du pont. Un ferraillage
inadéquat, voire un faible confinement induit sur le béton, peut limiter la capacité de la colonne
a se déformer de maniére inélastique et peut produire des défaillances en flexion, en
cisaillement, de chevauchement de I’armature et/ou d’ancrage au bas ou au haut des colonnes

ou, dans le cas des colonnes en acier, de flambement (Moehle & Eberhard, 2003).

En somme, il a été possible de noter certaines influences indépendantes et concomitantes par
paramétre géométrique, qui agissent majoritairement en interaction. De plus, la matrice
d’expérimentation n’est pas assez détaillée pour isoler l'influence d'un seul paramétre
géométrique a la fois. Elle s’inscrit plutot bien dans un contexte d’analyse de fragilité, tel que
présenté au CHAPITRE 6. Ainsi, avec les résultats obtenus et les observations faites sur les
comportements, linéaire et non linéaire, une quantification approfondie de 1’influence des
parametres géométriques est effectuée, au CHAPITRE 7, pour expliquer leur impact sur la

vulnérabilité structurale et sur les risques d’effondrement des ponts étudiés.



CHAPITRE 6

COURBES DE FRAGILITE

Ce chapitre présente I’évaluation de la fragilit¢ des ponts permettant d’apprécier leur
performance selon la demande sismique et d’établir le niveau de dommages que les ponts
pourraient subir a la suite d’un séisme. Ces informations sont essentielles pour statuer sur leur
performance sismique associée a leur risque de perte d’appui en lien avec les longueurs d’assise
minimale et, donc, de déterminer par la suite leur niveau de fonctionnalité. La fragilité¢ des
ponts est exprimée selon les parameétres géométriques ainsi que selon la période de vibration,

ce qui représente une bonification importante a la littérature actuelle.

6.1 Introduction

Pour évaluer la performance d’un pont a la suite d’un séisme, il est nécessaire de connaitre son
¢tat d’endommagement pour évaluer 1’état général du pont. Des critéres d’endommagement
permettent de différencier les niveaux de gravité des dommages a la structure aprés un séisme
et de les mettre en relation avec la fonctionnalité du pont et sa performance sismique. Ces
niveaux sont appelés états limites de dommages ou d’endommagement et ont été présentés au

CHAPITRE 2.

Deux types d’états limites de dommages sont importants lors de I’analyse sismique d’un pont,
soient les états limites de dommages qualitatifs et les états limites de dommages quantitatifs.
Les états limites de dommages sont au nombre de quatre, parfois cing, et peuvent étre définis
selon plusieurs critéres. Les définitions trouvées dans la littérature pour les états limites de
dommages qualitatifs sont presque toutes identiques et une définition générale peut alors étre
utilisée facilement. Les états limites de dommages quantitatifs peuvent quant a eux étre définis
selon plusieurs méthodes. Ainsi, en fonction des auteurs, des pratiques de chacun et des
simulations effectuées, les valeurs des états limites recensées peuvent diverger. Cependant, en

se focalisant sur la méthode bayésienne qui est la plus souvent utilisée, il est possible de
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remarquer que les valeurs sont finalement trés proches et peuvent donc étre généralisées. C’est
ainsi que les capacités quantitatives aux états limites de dommages selon les ¢léments du pont
ont été définies en fonction de criteres liés aux déplacements aux appareils d’appui mobiles et
a la ductilité des colonnes. Celles présentées au Tableau 2.1 ont été utilisées dans le cadre de
I’¢tude. Rappelons que le mouvement des culées a été négligé ici, car elles sont modélisées
comme ¢étant extrémement rigides, et il n’y a aucune considération de I’interaction sol-

structure.

Dans cette optique, une évaluation de la capacité de divers éléments est essentielle pour évaluer
le potentiel global de dépassement ou non de différents états limites de dommages. L’atteinte
ou non d’un état limite de dommages permet de connaitre la fragilité structurale du pont face
a un séisme et de statuer sur sa performance sismique associée a son risque de perte d’appui

en lien avec les longueurs d’assise minimale.

Cette estimation des dommages se traduit par une estimation de la vulnérabilité structurale et
sismique en ce qui concerne le risque de perte d’appui, et ce, en termes de cofits éventuels de
réparations post-sismiques ou en termes de colits potentiels de réhabilitation pour la mise aux
normes parasismiques idéalement avant et en prévision d’un séisme futur. Plus la sollicitation
sismique est €levée en cas de séisme majeurs, plus la probabilité de dommages est élevée, ce

qui affectera la vulnérabilité structurale et sismique et les cotuts de réfection.

6.2 Résultats des modéles probabilistes de demande sismique (« Probabilistic
seismic demand model — PSDM »)

Pour développer des courbes de fragilités fiables et représentatives, I’ensemble des résultats
sont soumis a des analyses statistiques de fragilit¢ pour chaque élément ou parameétre des ponts
¢tudiés. Chacune des réponses structurales maximales des demandes sismiques de la structure
sont exprimées sous forme de modeles probabilistes de demande sismique (« Probabilistic
seismic demand model — PSDM ») au niveau de la demande exprimée en fonction de

I’accélération spectrale maximale du sol (« Peak ground acceleration — PGA »).
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D’abord, un tri est requis avant de procéder au tragage des PSDM afin de sélectionner les
réponses des éléments, et ce, pour chacune des macro-variables, donc pour chacun des
paramétres géométriques. Pour ce faire, la procédure est réalisée pour la premicre jusqu’a la
troisieme tranche équiprobable (valeurs inférieures, médianes et supérieures), et ce, pour un
premier paramétre géométrique (macro-variable) et, ensuite, pour les autres parametres
géométriques. Cette étape intermédiaire permet de tracer les PSDM par tranche de macro-

variables pour tous les critéres d’états limite de dommages (et vice versa).

En procédant a une combinaison adéquate, on peut obtenir des PSDM combinés pour une
classe de pont. Il est ainsi possible de voir comment la longueur des travées, la hauteur des
colonnes ou le biais du tablier peuvent affecter la fragilité d’une réponse d’un élément, d’un
pont ou d’une classe de ponts. La Figure 6.1 montre des exemples de trois PSDM sur un total
de 120 pour I’ensemble des ponts a une, deux et trois travées pour les criteres de réponse en
ductilité en courbure des colonnes ainsi qu’en déplacements longitudinal et transversal du

tablier sur les appareils d’appui mobiles.

Sur les graphiques de la Figure 6.1, les courbes de tendance sont indiquées. La valeur du
coefficient a représente la valeur du criteére de réponse (ductilité ou déplacement) pour un PGA
unitaire (1 g) alors que la valeur du coefficient b représente 1’inclinaison de la droite de la
courbe de tendance. Des valeurs du coefficient b sont généralement modérément élevées
indiquant une réponse moyennement conséquente de la sollicitation sismique. Le coefficient
de détermination linéaire de Pearson, R? donne un apercu de la qualité de la prédiction de la
courbe de tendance pour les valeurs étudiées. Les lignes bleue, rouge, verte et mauve illustrent
les valeurs associées aux états limites de dommages pour les niveaux 1éger, modéré, important
et complet respectivement. Toutes valeurs au-dela de ces limites représentent un état limite de
dommages atteint et est considéré dans la probabilit¢ de dépassement lors de 1’analyse de

fragilité.
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Figure 6.1 Modgeles probabilistes de demande sismique pour les ponts & une, deux et trois
travées pour a) la ductilité, b) le déplacement longitudinal et c) le déplacement transversal

En triant et regroupant les modéles géométriques d’intéréts, d’autres PSDM peuvent étre tracés
pour lesquels les coefficients respectifs sont déduits. Le Tableau 6.1 présente les valeurs
synthéses des PSDM pour I’ensemble des ponts combinés a une, deux et trois travées pour les
critéres de réponse en déplacements du tablier aux appareils d’appui mobiles et en ductilité des
colonnes, selon le cas. Le Tableau-A IX-1 au Tableau-A 1X-3 de ’ANNEXE IX (p.307)
présentent les mémes résultats distinctement pour les ponts a une, deux ou trois travées

respectivement.

Il est & noter que, pour le modéle M1.3 ayant une trés courte longueur de travée, les
déplacements a I’appui sont tres faibles et divergent considérablement des autres résultats. Ils
générent ainsi des valeurs négatives du coefficient b et ont donc été écartés de 1’analyse de

fragilité, car un coefficient b négatif indiquerait une diminution de la valeur de la réponse (une
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diminution de la fragilit¢) avec 1’augmentation de la sollicitation sismique, ce qui est

improbable.

Tableau 6.1 Valeurs syntheéses des modeles probabilistes de demande sismique
pour les ponts a une, deux et trois travées

N . Critére de réponse Médiane | Ecart-type PSDM
Paramétre Travées z
(Déplacements en mm) Sp Poipca a b R? Equation
2-3 Ductilité 2,16 0,63 8,37 0,90 0,64 | In(2,16)=In(8,37) + 0.9 * In(PGA)
Tous 1-2-3 Déplacement Longitudinal 5,40 1,87 5,46 0,49 0,06 In(5,4) = In(5,46) + 0,49 * In(PGA)
1-2-3 Déplacement Transversal 4,35 0,98 6,51 0,60 0,26 In(4,35) = In(6,51) + 0,6 * In(PGA)
2-3 Ductilité 6,05 064 | 21,54 1,10 0,72 | In(6,05)=In(21,54) + 1,1 * In(PGA)
bﬁ‘rﬁ;‘; 1-2-3 | Déplacement Longitudinal 5,11 0,48 16,96 0,93 0,77 | In(5,11) = In(16,96) + 0,93 * In(PGA)
1-2-3 Déplacement Transversal 4,98 0,15 13,23 0,71 0,95 1n(4,98) = In(13,23) + 0,71 * In(PGA)
2-3 Ductilité 1,99 0.39 7,01 0,88 0,81 | In(1,99)=In(7,01) + 0,88 * In(PGA)
%\Zg‘gi‘;‘: 1-2-3 | Déplacement Longitudinal 5,90 2,13 3,65 0,47 0,05 | In(5,9) = In(3,65) + 0,47 * In(PGA)
1-2-3 Déplacement Transversal 3,85 1,13 4,87 0,65 0,24 In(3,85) = In(4,87) + 0,65 * In(PGA)
2-3 Ductilité 1,76 0,27 5,03 0,82 0,90 | In(1,76) = In(5,03) + 0,82 * In(PGA)
1%4‘;‘;‘?;3; 1-2-3 | Déplacement Longitudinal 5,40 1,71 6,63 0,33 0,04 | In(5.4)=In(6,63) + 0,33 * In(PGA)
1-2-3 Déplacement Transversal 5,14 0,66 7,80 0,47 0,34 In(5,14) = In(7,8) + 0,47 * In(PGA)
2-3 Ductilité 2,91 0,30 9,23 0,94 0,91 | In(2,91)=1In(9,23) + 0,94 * In(PGA)
hﬁﬁgfe 1-2-3 | Déplacement Longitudinal 9,05 0,81 13,77 0,80 0,51 | In(9,05) = In(13,77) + 0,8 * In(PGA)
1-2-3 Déplacement Transversal 4,48 0,18 11,47 0,69 0,94 In(4,48) = In(11,47) + 0,69 * In(PGA)
2-3 Ductilité 2,31 0,79 11,01 0,98 0,53 | In(2,31)=1In(11,01) + 0,98 * In(PGA)
ﬁzgi‘;‘r‘; 1-2-3 | Déplacement Longitudinal 1327 0,67 20,86 0,67 0,42 | In(13,27) = In(20,86) + 0,67 * In(PGA)
1-2-3 Déplacement Transversal 4,77 0,15 12,11 0,68 0,94 In(4,77) = In(12,11) + 0,68 * In(PGA)
2-3 Ductilité 1,76 027 5,03 0,82 0,90 | In(1,76) = In(5,03) + 0,82 * In(PGA)
I\Za;;t;ﬁe 1-2-3 Déplacement Longitudinal 22,49 0,83 21,95 0,39 0,18 In(22,49) = In(21,95) + 0,39 * In(PGA)
1-2-3 Déplacement Transversal 6,06 0,51 11,79 0,51 0,50 In(6,06) = In(11,79) + 0,51 * In(PGA)
- 2-3 Ductilité 1,70 0,24 4,62 0,71 0,85 | In(1,7) = In(4,62) + 0,71 * In(PGA)
M?;i‘;al 1-2-3 | Déplacement Longitudinal 13,42 1,97 7,72 0,17 0,01 | In(13,42) =In(7,72) + 0,17 * In(PGA)
1-2-3 Déplacement Transversal 4,40 1,11 6,68 0,57 0,17 In(4,4) = In(6,68) + 0,57 * In(PGA)
N 2-3 Ductilité 2,79 042 3,04 0,89 0,84 | In(2,79) = In(8,04) + 0,89 * In(PGA)
« N?e’jl’:n , |1-2-3 | Deplacement Longitudinal 2,82 1,15 5,20 0,79 0,36 | In(2,82)=In(5,2) + 0,79 * In(PGA)
1-2-3 Déplacement Transversal 4,36 0,44 7,32 0,55 0,65 1n(4,36) = In(7,32) + 0,55 * In(PGA)
- 2-3 Ductilité 6,05 064 [ 2154 1,10 0,72 | In(6,05)=In(21,54) + 1,1 * In(PGA)
Ml:;?}’zal 1-2-3 | Déplacement Longitudinal 3,02 2,01 3,10 0,68 0,10 | In(3,02) = In(3,1) + 0,68 * In(PGA)
1-2-3 Déplacement Transversal 4,12 1,20 5,44 0,67 0,24 In(4,12) = In(5,44) + 0,67 * In(PGA)

De plus, un regroupement des ponts a deux et trois travées a été effectué afin de tenir compte
de leur comportement global similaire caractérisé, notamment, par la présence d’une ou de
deux piles intermédiaire(s) respectivement. Ces dernieres reprennent les principaux efforts et
permettent des déplacements plus importants aux appareils d’appui mobiles localisés aux
culées du pont. Les ponts a une travée restent distincts étant donné leur comportement
principalement caractérisé par 1’ondulation du tablier. Cette situation induit des déplacements
relativement faibles. Ces conclusions générales ont été notées dans le chapitre précédent. Par
conséquent, le Tableau-A IX-1 et le Tableau-A 1X-4 de ’ANNEXE IX (p.307) présentent
respectivement les résultats distinctement pour les ponts a une travée ainsi que pour les ponts

combinés a deux et trois travées. Ce sont ces résultats qui sont principalement analysés ici.
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Les analyses statistiques des distributions montrent des médianes cohérentes avec I’ensemble
des résultats obtenus pour les critéres de réponse considérés. Par contre, ’écart-type
logarithmique de la distribution de la demande sismique par rapport a sa médiane dans I’espace
log-normal témoigne d’une dispersion ¢levée de la demande, toujours en termes des critéres
de réponse considérés. Compte-tenu des écarts-types €levés, les coefficients de détermination
linéaire de Pearson, R? sont parfois relativement faibles ce qui témoigne d’une prédiction de
faible qualité. En somme, la demande semble étre peu homogene et trés disparate lorsqu’elle

est exprimée ainsi.

6.3 Résultats des courbes de fragilité

C’est a partir des modeles probabilistes de la demande sismique (PSDM) qu’il est possible
d’obtenir les coefficients des courbes de fragilité spécifiques a I’ensemble des données et pour
chacune des classes de ponts. Ceci permet d’identifier 1’atteinte ou le dépassement desdits états
limites de dommages. Le Tableau 6.2 présente les valeurs synthéses des données de fragilité
(médianes et les écarts-types) pour I’ensemble des ponts combinés a une, deux et trois travées
alors que le Tableau-A IX-5 au Tableau-A 1X-7 de ’ANNEXE IX (p.307) présentent les

mémes résultats pour les ponts a une, deux ou trois travées respectivement.

Pour les mémes explications présentées a la section 6.2, le Tableau-A I1X-5 et le Tableau-A
IX-8 de TANNEXE IX (p.307) présentent respectivement les valeurs synthéses distinctement
pour les ponts a une travée ainsi que pour les ponts combinés a deux et trois travées. Ce sont

ces courbes de fragilité qui sont principalement analysées ici.

Les courbes de fragilité sont exprimées pour la ductilité¢ en courbure des colonnes ainsi que
pour les déplacements longitudinal et transversal du tablier sur les appareils d’appui mobiles,
et ce, pour les différents états limites de dommages et en regroupant les modeles géométriques

d’intéréts.
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Tableau 6.2 Valeurs syntheses des données de fragilité
pour les ponts a une, deux et trois travées

. . Léger / Slight Modéré / Moderate Important / Extensive Complet / Complete
Paramétre Criteres de réponse - - = =
Meédc 1 P e Meédc, ' e Meédc 1 e Médc e
Ductilité 0,13 0,96 0,22 0,90 0,38 1,00 0,60 1,00
Tous Déplacement Longitudinal 51,59 4,03 421,00 4,00 727,65 4,02 1389,03 4,06
Déplacement Transversal 0.87 1,70 6.54 1,70 20,88 1.82 275,16 1,97
Ductilité 0,08 0,79 0,12 0,75 0,19 0,82 0.28 0,83
Longueur ¢ itudi 2,33 0,82 6,97 0,78 9,28 0,82 13,00 0,8
Minimale Déplacement Longitudinal , , , 7 5 § S .87
Déplacement Transversal 0,33 0,41 1,79 0,41 4,72 0,69 41,04 0,94
Ductilité 0,15 0,81 0,25 0,73 0,46 0,86 0,72 0,87
Longueur 7 0 1 cement Longitudinal 141,31 4,70 1249,00 4,67 2204,17 4,70 4312,45 473
Médiane
Déplacement Transversal 1,38 1,78 8,82 1,78 25,70 1.88 276,32 2,00
Ductilité 0,19 0,79 0,34 0,71 0,65 0.85 1,05 0.86
I\L/I‘:‘)‘f;ij‘; Déplacement Longitudinal 200,76 5,54 4634,72 5,49 10 504,76 5,53 27 623,62 5,59
Déplacement Transversal 0,57 1,51 743 1,51 32,49 173 862,49 1,98
Ductilité 0,12 0,71 0.21 0,63 0.36 0,76 0,55 0,77
Hauteur 70 cement Longitudinal 3,51 127 12,74 1,23 17,83 1,26 26,52 1,30
Minimale
Déplacement Transversal 0,39 0,44 2,23 0,44 6,04 0,72 55,40 0,97
Ductilité 0,11 1,01 0,18 0,96 031 1,04 0,47 1,04
Hauteur Déplacement Longitudinal 2,40 1,35 11,14 1,30 16,63 134 26,69 1.40
Médiane
Déplacement Transversal 0,35 0,43 2,10 0,43 5,84 0,73 56,75 0,98
Ductilité 0,19 0,79 0,34 0,71 0,65 0.85 1,05 0.86
Hauteur 70 0 cement Longitudinal 3,92 2,62 54,23 2,55 107,53 2,61 241,47 2,70
Maximale
Déplacement Transversal 027 1,11 2,79 111 10,75 135 214,91 1,61
B Ductilité 0,17 0,89 033 0,79 0,68 0,96 1,19 0,97
M?r“?‘ﬁal Déplacement Longitudinal 9.460,96 1193 | 3606 776,64 11,85 16 979 208,00 11,92 105 898 890,21 12,02
Déplacement Transversal 0,83 1,99 6,75 1,99 22,57 2,11 330,01 2,25
B Ductilité 0,13 0,81 0,22 0,74 0,40 0,86 0,62 0,87
Biais Déplacement Longitudinal 12,00 1,63 43,60 1,60 61,03 1,62 90,81 1.66
« Médian »
Déplacement Transversal 0,70 0,92 6,16 0,92 21,58 1,17 349,80 142
B Ductilité 0,08 0,79 0,12 0,75 0,19 0,82 0.28 0,83
ME:;‘;I Déplacement Longitudinal 38,23 3,07 171,31 3,05 253,26 3,06 401,95 3,09
Déplacement Transversal 1,16 1,84 7,06 1.84 20,00 1,94 201,80 2,05

Il faut rappeler que la médiane de la réponse (Médcomposante) donne 1’accélération spectrale
maximale du sol (PGA) ou il y a une probabilité de 50 % que les ponts étudiés atteignent ou
dépassent ledit état limite de dommages du critére de réponse étudié. De méme, 1’écart-type
de la réponse (Bcomposante) témoigne de la dispersion et donne 1’inclinaison de la courbe de
fragilité. Des valeurs faibles d’écarts-types donnent des courbes de fragilité plutot verticales
¢tant donné des résultats relativement serrés. Inversement, des valeurs élevées d’écarts-types
donnent des courbes de fragilité plutdt aplaties étant donné des résultats relativement peu

homogenes et étalés.

6.4 Comparaison et analyse des résultats

Une analyse de I’influence des parametres étudiés en fonction des courbes de fragilité générées

permet d’estimer les probabilités de dommages pour différents ponts ou différentes classes de
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ponts. La Figure 6.2 illustre les courbes de fragilité pour I’ensemble des ponts, indifféremment
de leur nombre de travées et de leurs parametres géométriques. Elle montre les quatre états
limites de dommages définis selon une valeur limite quantitative pour la ductilité en courbure
des colonnes et pour les déplacements longitudinal et transversal du tablier aux appareils
d’appui. La ligne en trait pointill¢ indique la médiane correspondant a une probabilité de 50 %

d’atteindre un niveau de dommages.

Critere de ductilité en courbure des
colonnes
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Figure 6.2 Courbes de fragilité pour les quatre états limites de dommages pour a) la ductilité
en courbure des colonnes, b) le déplacement longitudinal du tablier aux appareils d’appui
mobiles et ¢) le déplacement transversal du tablier aux appareils d’appui mobiles

On observe que la fragilité des ponts est plus importante lorsque définie selon le critére de
ductilité en courbures. Pour une méme accélération spectrale maximale du sol (PGA4) de 1 g,
par exemple, considérant le critére de ductilité en courbure des colonnes, approximativement
98 % des ponts atteignent le niveau de dommages légers et 70 % le niveau de dommages
complets. Selon les critéres de déplacement transversal ou longitudinal du tablier, ce sont
respectivement environ 53 % et 17 % des ponts qui atteignent le niveau de dommages 1égers,

alors que 3 % et 0 % atteignent le niveau de dommages complets. La vulnérabilité des ponts
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serait davantage conséquente de la ductilité en courbure des colonnes. Les structures de ponts
seraient moins susceptibles de subir des dommages liés aux déplacements du tablier aux

appareils d’appui mobiles.

Les courbes de fragilit¢ générées pour I’ensemble des ponts permettent difficilement de
dégager une influence relative en termes du nombre de travées, d’un paramétre géométrique
en particulier ou pour certaines classes de ponts. Dans les sections suivantes, les courbes
générées selon le nombre de travées ou selon un parametre géométrique sont analysées. Par
soucis de concision, les courbes de fragilité seront comparées pour les états limites de

dommages légers et complets seulement.

6.4.1 Evaluation par nombre de travées

La Figure 6.3 illustre les courbes de fragilité pour les classes de ponts a une travée, deux travées
et trois travées. Les résultats de fragilité sont présentés pour les états limites de dommages
légers et complets selon les critéres de la ductilité en courbure des colonnes ainsi que des

déplacements longitudinal et transversal du tablier aux appareils d’appui mobiles.

Au seul regard de la ductilité en courbure des colonnes, les ponts a deux et a trois travées ont
des probabilités de dommages assez similaires (= 99 %) pour 1’état limite de dommages légers
et des probabilités de 53 % et 78 % pour 1’¢état limite de dommages complets, et ce, pour une
méme demande sismique de 1’ordre de 1 g. Pour cause, les médianes et écarts-types sont
presque identiques. De par 1’absence de colonne dans les ponts a une travée, aucune ductilité
n’est notée pour comparaison. Par contre, en termes de déplacements longitudinal et
transversal du tablier aux appareils d’appui mobiles, les ponts a trois travées, suivis de pres par
les ponts & deux travées, ont des probabilités de dommages plus ¢élevées que les ponts a une
travée. Toujours pour une demande sismique de ’ordre de 1 g, la probabilité d’atteindre 1’état
limite de dommages 1égers en termes de critére de déplacement longitudinal du tablier aux
appareils d’appui mobiles est de I’ordre de 29 %, 17 % et 0 % (4 %, 0 % et 0 % pour 1’état

limite de dommages complets) respectivement pour les ponts a trois, deux et une travée(s) et
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de I’ordre de 96 %, 94 % et 10 % (0 %, 0 % et 0 % pour I’état limite de dommages complets)
respectivement toujours pour les ponts a trois, deux et une travée(s) en termes, cette fois, de
critére de déplacement transversal du tablier aux appareils d’appui mobiles. Les ponts a trois
travées présentent donc une fragilité plus grande que les ponts a deux travées qui présentent
aussi une plus grande fragilité que les ponts a une travée. Par conséquent, la similitude observée
dans le comportement et la fragilité suggere un regroupement des ponts a deux et trois travées

pour les analyses subséquentes.
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Figure 6.3 Courbes de fragilité pour un état limite de dommages 1égers (1) et complets (2)
pour a) la ductilité en courbure des colonnes, b) le déplacement longitudinal du tablier
aux appareils d’appui mobiles et ¢) le déplacement transversal du tablier aux
appareils d’appui mobiles
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Sous un autre angle, la Figure 6.4 permet d’illustrer ces mémes courbes de fragilité pour la

classe de ponts a une travée ainsi que pour la classe combinée de ponts a deux travées et trois

r
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Figure 6.4 Courbes de fragilité pour un état limite de dommages 1égers (1) et complets (2)
pour les ponts a a) une travée ainsi que b) deux travées et trois travées

De maniere générale, 1’utilisation du critére de déplacement longitudinal du tablier aux
appareils d’appui mobiles résulte en une fragilité faible des ponts a une travée ainsi qu’a deux
et trois travées avec des médianes et des écarts-types plus élevés. La fragilité obtenue en
utilisant le critére de ductilité en courbure des colonnes est plus importante avec des médianes
et des écarts-types plus faibles. L’utilisation du critére de déplacement transversal du tablier
aux appareils d’appui mobiles généere une fragilité intermédiaire. Ainsi, pour les ponts a une
travée, toujours pour une demande sismique de 1’ordre de 1 g, la probabilité de dommages
légers est d’environ 10 % et 0 % (0 % et 0 % pour des dommages complets) respectivement
pour les déplacements transversal et longitudinal du tablier aux appareils d’appui mobiles.
Selon ces mémes conditions et pour la classe combinée de ponts a deux et trois travées, la

probabilité¢ de dommages légers est d’environ 99 %, 95 % et 25 % (70 %, 0 % et 2 % pour des
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dommages complets) respectivement pour la ductilité en courbure des colonnes ainsi que pour
les déplacements transversal et longitudinal du tablier aux appareils d’appui mobiles. Ainsi, la
fragilité et les dommages, par exemple 1égers, seront plus rapidement atteints ou en plus grande
probabilité¢ en termes de la ductilit¢ en courbure des colonnes que pour les déplacements
transversaux, puis les déplacements longitudinaux du tablier aux appareils d’appui mobiles.
Sous cet angle, il est possible d’affirmer que la vulnérabilité des ponts serait davantage limitée
a la ductilité en courbure des colonnes qu’aux déplacements du tablier aux appareils d’appui

mobiles.

6.4.2 Evaluation par paramétre géométrique

La comparaison des données de fragilité¢ catégorisées par parametre géométrique permet de
déterminer I’influence relative d’un seul parametre géométrique (macro-variable) sur la
fragilité structurale des ponts étudiés sous sollicitations sismiques. Cette étude paramétrique
se fait en sous-catégorisant ce parameétre par tranche équiprobable avec ses valeurs inférieures,

médianes et supérieures.

La Figure 6.5 illustre des courbes de fragilité pour un état limite de dommages légers et
complets exprimées pour les différentes variations de longueurs de travée, de hauteurs de
colonne et de biais du tablier, et ce, uniquement en termes du déplacement longitudinal du
tablier aux appareils d’appui mobiles puisque ce critere de réponse est directement li€ a la perte
d’appui des ponts. En conservant la méme logique que celle adoptée dans I’équation pour le
calcul des longueurs d’assise minimale qui s’applique aux travées pour toutes les classes de

ponts, les résultats obtenus pour I’ensemble des ponts sont considérés.

La Figure 6.5a) présente I’impact de la longueur des travées sur la fragilité des ponts étudiés
quant a la perte d’appui. Il est possible de noter que les ponts ayant des travées plus courtes
présentent généralement une plus grande fragilité (sauf a faible PGA), car leur probabilité
d’atteindre 1’¢état limite de dommages légers pour une méme valeur de PGA est plus grande.

Cette probabilité a 1’état limite de dommages complets est cependant plus faible. Les ponts
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ayant de longues travées présentent une fragilité¢ assez similaire a ceux ayant des travées de
longueurs médianes. L’étude de la Figure 6.5a) ne permet pas d’établir une tendance claire et
cohérente pour une vulnérabilité structurale en termes d’influence de la longueur des travées
ni méme I’étude par nombre de travées (pour les ponts a une travée, deux travées, trois travées

ainsi que deux et trois travées combinées) (voir le Tableau-A IX-5 au Tableau-A IX-8 de

b
I’ANNEXE IX (p.307)).
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Figure 6.5 Courbes de fragilité pour un état limite de dommages légers (1) et complets (2)
pour les différentes variations a) de longueurs de travées, b) de hauteurs de colonnes et
¢) de biais du tablier en termes du déplacement longitudinal du tablier
aux appareils d’appui mobiles
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La Figure 6.5b) représente 1’influence de la hauteur des colonnes sur cette méme fragilité quant
a la perte d’appui. A faible PG4, les ponts ayant des colonnes courtes présentent moins de
probabilit¢ de dommages légers que les colonnes de hauteur médiane qui présentent, elles
aussi, moins de probabilit¢ de dommage légers que les colonnes plus longues. La fragilité
augmente donc en fonction de 1’augmentation de la hauteur des colonnes. Par contre, a des
PGA plus élevés, les ponts ayant des colonnes courtes présentent moins de probabilité de
dommages légers que les colonnes longues qui présentent, elles aussi, moins de probabilité de
dommage légers que les colonnes de hauteur médiane. Par ailleurs, pour 1’état limite de
dommages complets, la différence entre la fragilité selon les variations de hauteurs de colonnes
est peu perceptible. Ces deux dernieres situations ne permettent pas d’établir une tendance
claire sur I’évolution de la hauteur des colonnes en termes de fragilité et de vulnérabilité
structurale. L’¢tude de la Figure 6.5b) ne permet donc pas d’établir une tendance claire et
cohérente pour une vulnérabilité structurale en termes d’influence de la hauteur des colonnes
ni méme ’étude par nombre de travées (pour les ponts a deux travées, trois travées ainsi que
deux et trois travées combinées) (voir le Tableau-A 1X-6 au Tableau-A IX-8 de ’ANNEXE
IX (p.307)).

Enfin, la Figure 6.5¢) illustre I’impact du biais du tablier sur la fragilité des ponts étudiés quant
a la perte d’appui. Il est possible d’observer que les ponts ayant des biais nuls (biais minimal)
présentent une plus grande fragilité a la perte d’appui. Ceux-ci sont suivis, dans 1’ordre, par les
ponts ayant des biais maximaux et des biais « médians ». Par contre, bien que contre-intuitif,
ces résultats permettent de conclure que 1’évolution du biais du tablier n’affecte, somme toute,
pas significativement la fragilité, car la différence entre ces courbes est trés faible. L’étude de
la Figure 6.5¢) ne permet pas d’établir une tendance claire et cohérente pour une vulnérabilité
structurale en termes d’influence du biais du tablier ni méme 1’étude par nombre de travées
(pour les ponts a une travée, deux travées, trois travées ainsi que deux et trois travées

combinées) (voir le Tableau-A IX-5 au Tableau-A IX-8 de ’ANNEXE IX (p.307)).

En somme, la Figure 6.5 a illustré I’évolution des différentes variations d’un méme parametre

et pourrait permettre de conclure en une certaine influence des parametres géométriques sur la
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fragilité des ponts en termes de perte d’appui. Par contre, il est plus difficile d’en établir
I’influence distinctement étant donné 1’inter-influence des variations de valeurs des parametres
géométriques pour un méme modele. En effet, les variations (minimales, médianes et
maximales) de valeurs de paramétres géométriques (longueurs de travées, hauteurs de colonnes
et biais du tablier) ont ét¢ attribuées aléatoirement et regroupées selon cette attribution pour
chacun des modeles géométriques de ponts. Le tout est combiné a un nombre de modeles
géométriques de ponts tout de méme limité, ce qui rend 1’exercice probabiliste encore plus
ardu. L’étude de fragilité¢ globale des ponts peut tout de méme se faire au regard des différents
paramétres géométriques et des différents criteres de réponse (en termes de la ductilité en
courbure des colonnes ainsi que des déplacements longitudinaux et transversaux du tablier aux

appareils d’appui mobiles).

La Figure 6.6 suivante permet d’illustrer et de faire une comparaison d’un paramétre
géométrique par rapport a un autre parametre géométrique. Elle montre les courbes de fragilité
de I’ensemble des ponts étudiés pour des états limites de dommages légers et complets
exprimées en termes du déplacement longitudinal du tablier aux appareils d’appui mobiles,
lequel est principalement relié a 1’équation pour le calcul des longueurs d’assise et aux

dommages probables en termes de perte d’appui et d’effondrement des tabliers.
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Figure 6.6 Courbes de fragilité pour un état limite de dommages a) 1égers et b) complets
pour les différents parameétres géométriques en termes du déplacement longitudinal
du tablier aux appareils d’appui mobiles

Les ponts sans biais du tablier présentent une fragilité plus élevée que les ponts avec des

longueurs de travées médianes. A PGA ¢€levé, les ponts avec des colonnes de hauteur médiane
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présentent une fragilité plus élevée par rapport aux deux autres paramétres géométriques alors
que la fragilité est plus basse que pour ces derniers a plus faible PGA. La hauteur des colonnes
influencerait le plus la fragilit¢ des ponts alors que la longueur des travées influencerait le
moins la fragilité des ponts. Par contre, pour un état limite de dommages complets, les ponts
sans biais du tablier présentent une fragilité plus élevée que les ponts avec des longueurs de
travées médianes qui, eux, présentent une fragilité plus ¢levée que les ponts avec les colonnes
de hauteur médiane. Cela ne permet toutefois pas d’établir une tendance claire pour une
fragilité¢ et une vulnérabilité structurale en ces termes, car les courbes de fragilité sont tres

rapprochées.

Au regard de ces résultats, toute comparaison est difficile avec la littérature étant donné
I’absence de courbes de fragilité qui permettent d’exprimer I’analyse en termes de la longueur
des travées, de la hauteur des colonnes et du biais du tablier. Les analyses réalisées au
CHAPITRE 5 et dans ce chapitre n’ont pas permis, jusqu’ici, d’établir des relations claires
entre la vulnérabilité a la perte d’appui et les paramétres géométriques étudiés (longueurs des
travées, hauteurs des colonnes et biais du tablier). Leur inter-influence dans un méme mode¢le
géométrique, ou ils sont tous regroupés et indépendants, crée une interaction qui affecte
I’exercice probabiliste de la fragilité en termes de perte d’appui et d’effondrement des tabliers.
Les courbes et les données de fragilité présentées dans le cadre de cette étude constituent
cependant une contribution originale de la recherche. Il s’agit d’un point de départ qui ouvre
la porte a I’expression de la fragilité en fonction d’un autre parameétre plus significatif, soit la

période de vibration.

6.5 Courbes de fragilité exprimées selon la période de vibration

Dans la poursuite de la suggestion amorcée au CHAPITRE 1 sur I'utilisation d’autres
parametres clés, il est proposé ici d’évaluer la fragilit¢ globale des ponts étudiés selon
différentes variations de rapport m/k et de périodes de vibration ainsi que de porter une
nouvelle interprétation a la fragilité. Il faut noter que les regroupements faits par rapports m / k

ou par périodes de vibration seraient les mémes, les deux notions étant intimement reliées, ce
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qui permet de générer uniquement des courbes de fragilit¢ exprimées selon différentes
variations de périodes de vibration (voir le Tableau 6.3 et le Tableau 6.4). La Figure 6.7 illustre
les courbes de fragilité selon différentes variations de périodes de vibration pour les différents

critéres de réponse €étudiés et pour des états limites de dommages 1égers et complets.

Tableau 6.3 Valeurs syntheses des modeles probabilistes de demande sismique pour
les ponts a une, deux et trois travées selon différentes variations de périodes de vibration

T [ —— Critéres de réponse Médiane | Ecart-type PSDM :
(Déplacements en mm) Sp Poipca a b R? Equation
2.3 Ductilité N/A N/A N/A N/A N/A N/A
]\fle;l‘“;‘i‘;c 1-2-3 | Déplacement Longitudinal 031 350 0,55 0,83 0,61 n(0,31) = [n(0,55) + 0,83 * In(PGA)
2.3 | Déplacement Transversal 128 2,09 212 0.81 0,59 1n(1,28) = In(2,12) + 0,81 * In(PGA)
2.3 Ductilite 3.68 083 | 1.7 092 | 066 In(3.68) = In(11,75) + 0,92 * In(PGA)
I\I/’;";i’s:e Déplacement Longitudinal 486 Lis | 1346 0,89 0,74 In(4,86) = In(13,46) + 0,89 * In(PGA)
- Déplacement Transversal 478 088 | 1087 0.61 0,89 In(4.78) = In(10,87) + 0,61 * In(PGA)
2.3 Ductilits 1,70 0.26 462 0.71 0.35 In(1,7) = In(3,62) + 0,71 * In(PGA)
Nl[’:;:“f;c 1-2-3 | Déplacement Longitudinal 17,37 145 | 2751 0,38 036 In(17,37) = In(27,51) + 0,38 * [n(PGA)
Déplacement Transversal 477 051 | 13,76 0,71 0,71 In(&77) = In(13,76) + 0,71 * In(PGA)

Tableau 6.4 Valeurs syntheses des courbes de fragilité pour les ponts a une, deux et trois
travées selon différentes variations de périodes de vibration

. Léger / Slight Modéré / Moderate Important / Extensive Complet / Complete
Paramétre Criteres de réponse - = = -

Médc e e Médc, 2 P Médc, e Bcomposante Médcomposante Pcomposante

. Ductilité N/A N/A N/A N/A N/A N/A N/A N/A

l\izl“‘:iele Déplacement Longitudinal 158,56 427 543,56 427 729,40 127 109521 429

Déplacement Transversal 3,59 2,59 15,79 2,59 37,04 2,64 246,32 2,69

Ductilité 0,09 1,11 0,15 1,06 0,27 1,14 0,41 1,15

hl:[gr(;pde Déplacement Longitudinal 3,15 1,48 9,96 1,46 13,44 1,48 19,15 1,51
édiane

Déplacement Transversal 0,38 1,49 2,71 1,49 8,40 1,63 103,88 1,78

Ductilité 0,17 0,90 0,33 0,80 0,68 0,97 1,19 0,98

Période Déplacement Longitudinal 2,22 4,09 31,98 4,04 64,08 4,08 145,66 4,14
Maximale

Déplacement Transversal 0,31 0,80 1,69 0,80 4,49 0,98 39,19 1,17

Au regard des médianes et des écarts-types des critéres de réponses (voir le Tableau 6.3 et le
Tableau 6.4) ou directement avec la Figure 6.7, il est possible d’évaluer I’influence des
différentes variations de périodes de vibration sur les criteres étudiés. Cela permet ainsi de
quantifier la probabilité¢ d’atteindre ou de dépasser les états limites de dommages légers et

complets.
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Critére de ductilité en courbure des Critere de ductilité en courbure des
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Figure 6.7 Courbes de fragilité pour un état limite de dommages 1égers (1) et complets (2)
selon différentes variations de périodes de vibration pour a) la ductilité en courbure des
colonnes, b) le déplacement longitudinal du tablier aux appareils d’appui mobiles et c) le
déplacement transversal du tablier aux appareils d’appui mobiles

Par exemple, pour une méme accélération spectrale maximale du sol (PGA) de 1 g, le critere
de ductilit¢ en courbure des colonnes (voir la Figure 6.7a)) est atteint a ’état limite de
dommages 1égers pour environ 99 % et 98 % (78 % et 43 % a I’état limite de dommages
complets) respectivement pour les ponts ayant des périodes de vibration médiane et maximale.
Un pont avec une plus courte période de vibration est considéré plus rigide et reprend plus
d’efforts qu'un pont ayant une période de vibration plus élevée. Il est donc normal qu’une
colonne plus rigide atteigne plus rapidement un état limite de dommages donnés. Dans le

regroupement des ponts selon la période de vibration minimale, seuls des ponts a une travée
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ont été considérés. Ainsi, ’absence de colonnes dans ce regroupement ne permet pas d’obtenir

des données pour le critére de ductilité en courbure des colonnes.

De plus, toujours pour une méme accélération spectrale maximale du sol (PGA) de 1 g, le
critere de déplacement longitudinal du tablier (voir la Figure 6.7b)) est atteint a 1’état limite de
dommages légers pour environ 12 %, 22 % et 43 % (5%, 2% et 11 % a 1’état limite de
dommages complets) respectivement pour les ponts ayant des périodes de vibration minimale,
médiane et maximale. De méme, le criteére de déplacement transversal du tablier (voir la Figure
6.7¢)) est atteint a 1’état limite de dommages légers pour environ 30 %, 74 % et 93 % (2 %,
2 % et 0% a I’état limite de dommages complets) respectivement pour les ponts ayant des
périodes de vibration minimale, médiane et maximale. Plus la période de vibration augmente
plus ’amplitude des déplacements possibles augmente aussi, ce qui est reflété¢ dans la Figure
6.7b) et la Figure 6.7c). La probabilité¢ d’atteindre un niveau de dommages donné est donc

conséquente de I’amplitude des déplacements possibles.

En somme, cela confirme que la fragilit¢ globale des ponts est davantage conséquente de la
variation des périodes de vibration. Cela permet aussi de démontrer que 1’approche proposée
est plus juste et cohérente sur la prédiction des déplacements ainsi que sur la vulnérabilité

structurale des ponts en termes de perte d’appui et d’effondrement des tabliers.

6.6 Sommaire

Les données présentées et les courbes de fragilité générées (PSDM, coefficients et graphiques)
n’ont pas permis de dégager une influence relative claire en termes du nombre de travées ou
d’un parametre géométrique en particulier, le tout combiné a un nombre de mod¢les
géométriques de ponts tout méme limité. Il faut rappeler I’inter-influence combinée dans un
méme mod¢le des variations de valeurs de la longueur de la travée, de la hauteur du systéme
de pile et probablement, mais dans une moindre mesure, du biais du tablier. L’exercice
probabiliste devient donc plus ardu étant donné I’interaction et la concomitance de ces

paramétres géométriques sur le comportement des ponts et, donc, de ’interprétation de la
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fragilité globale qui peut étre faite, notamment de la fragilité en termes de perte d’appui et

d’effondrement des tabliers.

De cette analyse des déplacements longitudinaux du tablier aux appareils d’appui mobiles, une
seule tendance claire et cohérente est respectée pour les ponts a trois travées ou les piles ayant
de courtes colonnes (hauteur minimale) sont moins fragiles que les ponts ayant des hauteurs
« médianes » de colonnes, qui sont eux aussi moins fragiles que les ponts présentant des
hauteurs maximales de colonnes. Il peut donc étre affirmé dans ce cas précis que plus la hauteur

des colonnes augmente, plus la fragilité¢ des ponts a trois travées augmente.

Par ailleurs, si un mouvement de culée estimé a 200 mm est ajouté ou survient dans le cas réel
d’un séisme (voire méme 300 mm s’il est majoré par le coefficient de modification, K = 1,5),
tel que présenté dans la revue de littérature, cela représenterait des dommages complets selon

les limites établies pour les critéres de réponses, et ce, dans tous les cas des ponts étudiés.

Il a ensuite été¢ démontré 1I’importance et I’exactitude d’utiliser un parametre combiné, comme
la période de vibration des ponts, afin de mieux décrire la fragilité globale de ceux-ci. Il s’agit
d’une contribution importante & I’avancement des connaissances tout en laissant place a

certains raffinements éventuels.



CHAPITRE 7

INFLUENCE DES PARAMETRES GEOMETRIQUES SUR LA REPONSE NON
LINEAIRE DES PONTS

Au CHAPITRE 5, la réponse non linéaire des ponts étudiés a notamment été analysée en termes
de déplacements et d’efforts longitudinaux et transversaux du tablier aux appareils d’appui
mobiles et a d’autres éléments caractéristiques, et ce, en fonction du PGA, ainsi que des
contraintes et des déformations des fibres d’acier et de béton dans les colonnes, le tout selon

le nombre de travées. Le CHAPITRE 6 a présenté les analyses de fragilité.

Ce CHAPITRE 7 s’intéresse dans un premier temps a ’influence relative des parametres
géométriques clés sur la réponse non linéaire des ponts existants (une, deux ou trois travées
simplement appuyées) en termes de déplacements du tablier aux appareils d’appui mobiles et
de ductilité en courbure des colonnes. Dans un deuxiéme temps, ces résultats de déplacements
sont comparés aux longueurs d’assise minimale prescrites par 1’équation du code afin de
déterminer si elle peut €tre utilisée dans un contexte d’évaluation de la vulnérabilité sismique
en termes de perte d’appui et d’effondrement des tabliers. Enfin, une nouvelle équation de
prédiction des déplacements aux appui est propos€e pour une utilisation dans un contexte

d’évaluation de la vulnérabilité sismique des ponts.

7.1 Introduction

Comme il a été démontré précédemment, la matrice d’expérimentation n’est pas assez
diversifiée pour permettre d’isoler I’effet d’un paramétre géométrique en particulier sur la
vulnérabilité structurale des ponts étudiés. On vise ici a établir une relation entre les
déplacements du tablier aux appareils d’appui mobiles, ou la ductilité, et les paramétres
géométriques, selon le nombre de travées. Les analyses sont effectuées en considérant chaque
paramétre individuellement pour 1’ensemble des ponts étudiés, en s’appuyant sur la forme de

I’équation du code liant les paramétres géométriques a la longueur requise d’assise minimale.
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Comme montré au chapitre précédent, les ductilités des piles sont des capacités quantitatives
prescriptives aux états limites de dommages des ponts qui renseignent bien sur la fragilité
générale d’un pont. Ils sont aussi les paramétres généralement utilisés pour mesurer la réponse
non linéaire d’un pont. Le facteur de ductilit¢ des piles est le rapport entre le déplacement
maximal que les piles peuvent subir et le déplacement élastique (voir I’équation (7.1)) ou le
rapport entre la courbure maximale que ces derniéres peuvent subir et la courbure élastique
(voir I’équation (7.2)). Plus ce rapport est élevé, plus la ductilité est élevée et plus le pont peut
subir des déplacements et des déformations durant un séisme sans s’effondrer (Nielson &

DesRoches, 2007).

UA pile = Amax / Aélast (7 1)
Ho pile = Qmax /(Délast (72)

Pour ces raisons, la ductilité¢ en courbure des colonnes composant le systeme de pile et les
déplacements (longitudinaux et transversaux) du tablier aux appareils d’appui mobiles sont
utilisés pour évaluer I’influence relative des paramétres géométriques sur la réponse non

linéaire des ponts.

7.2 Influence des paramétres géométriques selon le nombre de travées

L’impact des parameétres géométriques sur la réponse non linéaire des ponts, associée a la perte
d’appui du tablier, est quantifiée ici sur la base de relations linéaires ou quadratiques
(polynomiales de deuxieéme degré), selon le nombre de travées. Les valeurs des déplacements
obtenues ont été discutées au CHAPITRE 5, on se concentre donc ici a établir une relation
linéaire ou quadratique (polynomiale de deuxiéme degré) de base entre ceux-ci et les
paramétres géométriques conformément a leur écriture actuelle dans 1’équation empirique du

code de laquelle on s’inspire.

Si on considére 1’équation empirique du code pour établir la longueur d’assise minimale

comme un indicateur de I’influence relative des parameétres géométriques, on devrait observer
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un impact plus important de la hauteur d’une colonne (coefficient de 1/150 = 0,6667 %) que
de la longueur d’une travée (coefficient de 1/600 = 0,1667 %) et du biais du tablier (coefficient
de 1/8000 = 0,0125 %). Cependant, la valeur numérique de hauteur d’une colonne est
généralement plus faible qu’une longueur de travée, ce qui peut venir contrebalancer un tel

impact.

7.2.1 Ponts a une travée simplement appuyée

Pour les ponts a une travée, la Figure 7.1a) et la Figure 7.1b) illustrent respectivement 1’impact
de la longueur de la travée et du biais de la travée sur les déplacements longitudinaux (bleu) et
transversaux (rouge) du tablier aux appareils d’appui mobiles et les tendances linéaires.
Rappelons que les valeurs de déplacements du tablier restent peu élevées de I’ordre de 0 a
0,002 m dans le sens longitudinal et de 0 a 0,007 m dans le sens transversal. Dans les deux cas,

les déplacements augmentent avec la longueur de travée et le biais.
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Figure 7.1 Déplacements du tablier aux appareils d’appui mobiles pour les ponts a une
travée selon a) la longueur de la travée et b) le biais du tablier (relations linéaires)
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De maniére générale, la Figure 7.1a) montre que les demandes en déplacements transversaux
(rouge) augmentent avec la longueur de la travée. Pour les déplacements longitudinaux (bleu),
la tendance suit la méme logique sans étre aussi fortement marquée. L impact de la longueur
de la travée sur les déplacements longitudinaux et transversaux montre une augmentation avec
une pente de 0,00004 m/m et 0,0002 m/m respectivement. Selon le coefficient de
détermination linéaire de Pearson, R? la régression linéaire pour la longueur de la travée prédit
3523% et 40,63 % des valeurs de déplacements longitudinaux et transversaux

respectivement.

La Figure 7.1b) montre que la tendance pour les demandes en déplacements transversaux
(rouge) augmente avec le biais du tablier. Pour les déplacements longitudinaux (bleu), la
tendance est trés peu marquée, voire presque nulle (trés légeére augmentation). L’impact du
biais du tablier sur les déplacements longitudinaux et transversaux est ainsi moins évident. Les
déplacements du tablier augmentent avec une pente de 0,000005 m/° dans le sens longitudinal
et augmentent dans le sens transversal avec une pente de 0,00003 m/°. La régression linéaire
pour le biais du tablier prédit 3,84 % et 10,24 % des valeurs de déplacements longitudinaux et
transversaux respectivement. Les pentes et les coefficients de détermination plus faibles
présument d’un impact beaucoup moins important du biais par rapport a la longueur de la
travée pour les ponts a une travée. On observe aussi une variation plus grande des résultats
pour les longues travées et pour les biais médians. Dans I’ensemble, les résultats sont cohérents

avec la littérature.

Etant donné I’absence d’un systéme de pile intermédiaire, le paramétre de hauteur des colonnes
et le critére de réponse de ductilité ne peuvent pas étre considérées. Par contre, cela permet une
comparaison supplémentaire, car deux modeles posseédent soit le méme biais pour une longueur
de travée différente ou soit la méme longueur de travée pour un biais différent. En isolant ces
modeles ayant un paramétre géométrique fixe, leur étude permet de quantifier uniquement
I’impact du parameétre géométrique variable sur la vulnérabilité structurale probable des ponts
a une travée. Ainsi, la Figure 7.2a) et la Figure 7.2b) illustrent les déplacements du tablier aux

appareils d’appui mobiles respectivement pour les ponts ayant un biais de 0° en fonction de la
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longueur de la travée ainsi que pour les ponts ayant une longueur de 14 m en fonction du biais
de la travée. L’allure générale des pentes reste sensiblement la méme avec quelques faibles
réductions des pentes et des coefficients quant a I’impact de la longueur de la travée sur les
déplacements longitudinaux (bleu) et transversaux (rouge) du tablier aux appareils d’appui
mobiles. Par contre, I’impact du biais de la travée sur les déplacements longitudinaux (bleu) et
transversaux (rouge) du tablier aux appareils d’appui mobiles est beaucoup moins marqué. Les
résultats sont relativement les mémes peu importe la valeur du biais ce qui présume d’un

impact presque nul du biais par rapport a la longueur de la travée pour les ponts a une travée.
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Figure 7.2 Déplacements du tablier aux appareils d’appui mobiles pour les ponts a une
travée ayant a) un biais de 0° selon la longueur de la travée et b) une longueur de 14 m
selon le biais de la travée (relations linéaires)

Il faut rappeler qu’il n’existe pas, spécifiquement pour les ponts a une travée, d'exigences de
conception parasismique dans les codes. Une conception « parasismique » basée sur la
résistance des tirants d’ancrages ou des goujons des appareils d’appui doit étre effectuée afin
de valider qu’elle reste supérieure a la force sismique induite. De plus, I’équation empirique

pour la longueur requise d’assise minimale, N, doit aussi étre appliquée.
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7.2.2 Ponts a travées multiples simplement appuyées

Pour les ponts a deux travées et trois travées, la Figure 7.3a), la Figure 7.3b), la Figure 7.3c) et
la Figure 7.3d) illustrent respectivement 1I’impact de la longueur de la travée, de la hauteur de
la colonne du systéme de pile, du biais de la travée (relations linéaires) ainsi que du biais de la
travée (relations quadratiques / polynomiales de deuxiéme degré) sur les déplacements
longitudinaux (bleu) et transversaux (rouge) du tablier aux appareils d’appui mobiles et sur la
ductilité en courbure (vert). Rappelons que les valeurs de déplacements du tablier restent peu
¢levées de I’ordre de 0,001 a 0,058 m dans le sens longitudinal et de 0,003 a 0,073 m dans le
sens transversal. Les valeurs de ductilité en courbure varient de 1,099 a 87,364. On observe
légérement plus de variation entre les résultats en déplacement pour les longues travées, les
hautes colonnes et les faibles biais. Inversement, 1égérement plus de variation entre les résultats

en ductilité est observée pour les courtes travées et les biais élevés.

De maniére générale, la Figure 7.3a) montre que les demandes en déplacements longitudinaux
(bleu) augmentent avec la longueur de la travée. Pour les déplacements transversaux (rouge),
la tendance suit la méme logique sans étre aussi fortement marquée. Inversement, la ductilité
(vert) diminue avec une augmentation de la longueur de la travée. L’impact de la longueur de
la travée sur les déplacements longitudinaux et transversaux montre une augmentation avec
une pente de 0,0004 m/m et 0,00002 m/m respectivement. La ductilit¢ en courbure des
colonnes montre une diminution avec une pente de 0,6078/m. Selon le coefficient de
détermination linéaire de Pearson, R? la régression linéaire pour la longueur de la travée prédit
7,09 % et 0,03 % des valeurs de déplacements longitudinaux et transversaux respectivement

alors qu’elle prédit 15,02 % des valeurs de ductilités en courbure des colonnes.

La Figure 7.3b) montre que les demandes en déplacements longitudinaux (bleu) augmentent
avec la hauteur de la colonne. Pour les déplacements transversaux (rouge), la tendance est trés
peu marquée (tres légeére augmentation). Inversement, la ductilité (vert) diminue 1égérement
avec une augmentation de la hauteur de la colonne. L’impact de la hauteur du systéme de pile

sur les déplacements longitudinaux et transversaux montre une augmentation avec une pente
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de 0,0031 m/m et 0,0007 m/m respectivement. La ductilité en courbure des colonnes diminue
avec une pente de 0,6791/m. La régression linéaire pour la hauteur du systéme de pile prédit
22,84 % et 2,05 % des valeurs de déplacements longitudinaux et transversaux respectivement

alors qu’elle prédit 0,93 % des valeurs de ductilités en courbure des colonnes.
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Figure 7.3 Déplacements du tablier aux appareils d’appui mobiles (1) et ductilité en
courbure (2) pour les ponts a deux et trois travées selon a) la longueur de la travée,
b) la hauteur de la colonne, c) le biais de la travée (relations linéaires) et
d) le biais de la travée (relations quadratiques / polynomiales de deuxiéme degré)

La Figure 7.3c) montre que la tendance pour les demandes en déplacements longitudinaux
(bleu) diminue légerement avec le biais du tablier. Pour les déplacements transversaux (rouge),

la tendance est trés peu marquée, voire presque nulle (trés 1égere diminution). Par contre, la
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ductilité (vert) augmente avec une augmentation du biais du tablier. Les déplacements du
tablier diminuent avec une pente de 0,0002 m/° dans le sens longitudinal et sont relativement
¢gaux dans le sens transversal avec une pente de 0,000001 m/°. La ductilité en courbure
augmente avec une pente de 0,238/°. La régression linéaire pour le biais du tablier prédit
12,68 % et 0,0008 % des valeurs de déplacements longitudinaux et transversaux

respectivement alors qu’elle prédit 15,97 % des valeurs de ductilités en courbure des colonnes.

La Figure 7.3d) présente les mémes résultats de déplacements du tablier aux appareils d’appui
mobiles et de ductilité en courbure des colonnes, et ce, toujours en fonction du biais du tablier.
Cependant, un peu a I’instar de I’équation empirique de la longueur d’assise minimale, N, le
biais est présenté a la Figure 7.3d) comme un facteur d’amplification qui peut étre analysé avec
des relations quadratiques (polynomiales de deuxiéme degré). Les tendances observées restent
exactement les mémes par rapport a la Figure 7.3c). La régression quadratique pour le biais du
tablier prédit 16,92 % et 0,23 % des valeurs de déplacements longitudinaux et transversaux
respectivement alors qu’elle prédit 17,21 % des valeurs de ductilités en courbure des colonnes.
Les régressions quadratiques sont ainsi plus représentatives et supérieures en termes de qualité
de la prédiction (R?) des régressions linéaires pour les réponses étudiées et, par conséquent, du

comportement du pont de 33,4 %, 286,5 % et 7,8 %.

L’augmentation des pentes et des coefficients de détermination présume d’un impact plus
important de la hauteur de la colonne par rapport a la longueur de la travée. La diminution ou
I’inversion des pentes et des coefficients de détermination présume d’un impact beaucoup
moins important, voire opposé, du biais de la travée par rapport a la longueur de la travée ou

la hauteur de la colonne. Dans I’ensemble, les résultats ici sont cohérents avec la littérature.

7.2.3 Influence des parameétres géométriques pour I’ensemble des ponts analysés

Ces observations générales tendent a appuyer 1’hypothése que plus la masse du tablier
augmente, notamment avec une plus longue travée, plus la demande en effets dynamiques

(déplacements et efforts) est ¢levée. De méme, une masse du tablier plus élevée se traduira par
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des charges axiales plus élevées sur les colonnes. Dans le méme ordre d’idée, ces observations
générales tendent a appuyer I’hypothése que plus la hauteur des colonnes du systéme de pile
augmente, plus la demande en effets dynamiques (déplacements et efforts) est élevée. Ainsi,
une colonne plus longue a une demande en effets dynamiques plus ¢élevés induite par une
flexibilité et un bras de levier plus grand alors qu’une colonne plus courte se traduira par une
augmentation de sa rigidité. En somme, toutes ces observations ont pour effet d’augmenter la
capacité par le moment résistant et donc de réduire la ductilité en courbure des colonnes.
L’augmentation de la demande en effets dynamiques (déplacements et efforts) n’est donc pas

aussi importante que 1’augmentation de la capacité par le moment résistant de la colonne.

En comparaison, le paramétre le plus influent quant aux réponses observées lors des analyses
numériques réalisées est la hauteur d’une colonne du systéme de pile qui a plus d’impact que
la longueur d’une travée sur les déplacements obtenus du tablier (longitudinaux et
transversaux) et sur les ductilités obtenues en courbure. De méme, les régressions linéaires en
fonction de la hauteur d’une colonne du systéme de pile sont généralement plus représentatives
et supérieures en termes de qualité de la prédiction (R?) des réponses étudiées et, donc, du
comportement du pont, que les régressions linéaires en fonction de la longueur de la travée du
pont. Elles sont respectivement plus représentatives et supérieures de 222,1 % (déplacements
longitudinaux) et 6733,3 % (déplacements transversaux), mais inférieure de 93,8 % (ductilité
en courbure) entre la hauteur d’une colonne par rapport a la longueur d’une travée. Enfin,
comme les pentes des régressions linéaires sont plus importantes pour la hauteur d’une colonne
du systéme de pile, cela caractérise bien une influence beaucoup plus directe. Cependant, la
valeur numérique de hauteur d’une colonne est généralement plus faible qu'une longueur de

travée, ce qui peut venir contrebalancer un tel impact.

Cependant, ces observations générales ne permettent pas d’appuyer I’hypothése que plus le
biais du tablier augmente, plus la demande en effets dynamiques est élevée. Ainsi, un biais
plus grand aurait eu une demande en effets dynamiques plus élevée induite par de plus grands
déplacements de torsion/rotation du tablier du pont sur ses supports en biais. Par conséquent,

I’augmentation de la demande en effets dynamiques (déplacements) aurait donc été plus
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importante que I’augmentation de la capacité structurale, qui elle resterait inchangée (stable).
Par contre, ceci n’a pas été observé dans les analyses numériques. L’impact du biais du tablier
sur les déplacements longitudinaux et transversaux est moins €vident, voire presque nul, ce qui
suggere encore une inter-influence des variations de valeurs des parametres géométriques pour

un méme modeéle.

En comparaison, a la lumiére des pentes des régressions linéaires obtenues, le biais du tablier
est le parametre influengant le moins les réponses sismiques €tudiées par rapport a I’influence
que peut avoir la longueur d’une travée ou la hauteur d’une colonne. Aussi, il est plus rigoureux
d’étudier le biais sous une forme polynomiale de deuxieme degré que sous une forme linéaire.
La qualité¢ supérieure de la prédiction (R?) des régressions quadratiques (polynomiales de
deuxiéme degré) par rapport aux régressions linéaires pour les réponses ¢tudiées explique sa

présentation quadratique dans 1’équation empirique de la longueur d’assise minimale, N.

7.3 Comparaison de I’équation du code aux réponses observées

Dans cette section, les résultats de déplacements longitudinaux des ponts existants étudiés sont

comparés aux longueurs d’assise minimale prescrites par 1’équation empirique du code, N.

L’analyse des résultats des chapitres et sections précédentes identifie le besoin de recourir a
une proposition d’équation adaptée pour prédire les déplacements attendus du tablier aux
appareils d’appui dans un cadre d’évaluation pour mieux juger de la vulnérabilité sismique des
ponts existants quant au risque de perte d’appui. La premicre référence a I’équation empirique
remonte au début des années 1980 pour une meilleure conception des ponts afin de contrer la
perte d’appui et I’effondrement des tabliers. L utilisation de 1’équation du code vise a s’assurer
que la longueur d’assise est plus que suffisante pour accommoder les déplacements aux
appareils d’appui et elle n’est donc pas appropriée pour déterminer une longueur d’assise de
référence dans un contexte d’évaluation de la vulnérabilité structurale des ponts du Québec.
Les longueurs ainsi déterminées sont trop conservatrices et traduisent mal la demande en

déplacement. Les déplacements prédits par les analyses sont inférieurs de I’ordre de 92,3 %
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par rapport aux longueurs d’assise calculées selon 1’équation du code. Dans un contexte
d’évaluation, I’objectif devrait étre de vérifier si la longueur d’assise disponible est suffisante
par rapport a un déplacement prédit. Actuellement, on ne peut que comparer la longueur
d’assise en place a celle donnée par 1’équation actuelle du code. Si elle est égale ou supérieure,
il n’y a aucun dommage. Par contre, si est plus petite, il devient difficile de conclure s’il y aura
dommage ou pas. D’ou I’intérét de proposer une équation qui permet de prédire et « englober »

les déplacements longitudinaux pour ensuite les comparer aux longueurs d’assise disponibles.

La Figure 7.4 présente le rapport entre les déplacements longitudinaux du tablier aux appareils
d’appui mobiles et la longueur requise d’assise minimale exigée par 1’équation empirique du
code pour chacun des modeles et des analyses. Celui-ci varie de 0,0 % a 43,7 % avec une
moyenne de 7,7 %. C’est-a-dire que les déplacements sismiques prédits (bien que la longueur
d’assise minimale doit aussi accommoder les déplacements dus aux variations thermiques, au
retrait, au fluage, etc.) représentent en moyenne 7,7 % des longueurs d’assise calculées qui
peuvent étre disponibles si ces dernieres sont conformes a 1’équation du code. Ainsi, le rapport
inverse de 92,3 % (100 % — 7,7 %) constitue en quelque sorte une réserve moyenne de sécurité,

excluant le déplacement des culées.
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Figure 7.4 Rapport entre les déplacements longitudinaux du tablier aux appareils d’appui
mobiles et les longueurs d’assise minimale pour chacun des modéles et des analyses
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Une analyse statistique par régression linéaire multiple (a plus de deux parameétres) permet
d’exprimer les déplacements obtenus sous la forme d’une équation similaire a celle de
I’équation du code. L’ objectif ici est de voir si les résultats obtenus permettent de proposer une
modification a I’équation du code pour la longueur requise d'assise minimale afin d’évaluer le

risque de perte d'appui.

D’abord, comme I’interaction sol-structure (culées et fondations rigides) et le déphasage n’ont
pas été considérés dans les analyses numériques, il convient de retirer la valeur de 200 mm de
I’équation empirique du code pour les longueurs d’assise minimale, N, telle que présentée
précédemment a 1’équation (1.6) de la page 28. La comparaison avec les déplacements
longitudinaux obtenus avec les modéles numériques analysés se fait donc en considérant les
mémes parametres. De plus, la catégorie de performance sismique basée sur les valeurs du
spectre de Montréal pour une période de retour de 2475 ans est de 3, ce qui donne un coefficient
de modification, K, de 1,5. Dans cet ordre d’idée, en considérant ce coefficient de modification,
K = 1,5 et en éliminant I’interaction sol-structure et le déphasage, 200 mm, cette combinaison
représente une diminution de 300 mm pour le calcul de la longueur d’assise minimale, N, dans
le contexte de cette étude pour les ponts existants. Tout en se calquant sur la forme
mathématique de I’équation empirique de la longueur d’assise minimale, &, 1’équation (1.6)
peut étre reformulée pour identifier cinq variables quantitatives indépendantes comme a
I’équation (7.3) :
e [ongueur = L= linéaire
e Hauteur = H= linéaire
e Biais = y? = quadratique
° L % wz
o H*y?

Lxy? H Hxy?

w2 L
Nutoaisié sans 200 mm = 1,5 (200 + oo+ oo+ So 4+ 000 (73)

40 600 4800 000 150 1200000
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Le Tableau 7.1 présente les résultats d’une analyse statistique par une régression linéaire
multiple a cinq parametres entre la variable quantitative dépendante (déplacements
longitudinaux) et les cinq variables quantitatives indépendantes qui ont été identifiées

précédemment (variables de 1’équation (7.3)).

Tableau 7.1 Analyse statistique par une régression linéaire multiple a cinq parametres

Statistiques de la régression
Coefficient de détermination multiple 0,749067538
Coefficient de détermination RA2 0,561102177
Coefficient de détermination RA2 0,546173679
Erreur-type 8,104545475
Observations 153
ANALYSE DEVARIANCE
Degré de liberté  Somme des carrés Moyenne des carrés F
Régression 5 12343,92255 2468,784511 37,58597816
Résidus 147 9655,497631 65,68365735
Total 152 21999,42018
Coefficients Erreur-type Statistique t Probabilité
Constante -0,147538147 2,350471068 -0,062769608 0,950035237
Variable 1- Longueur 7,90865E-05 0,00016095 0,491372653 0,623895754
Variable 2 - Hauteur 0,003031335 0,000501284 6,047137309 1,16315E-08
Variable 3 - Biais? 0,00430082 0,002329134 1,846531436 0,066825987
Variable 4 - L*{? -2,89086E-07 1,49342E-07 -1,935725019 0,0548206
Variable 5 - H*({)? -5,03328E-07 2,931E-07 -1,717253921  0,088038782

Cette analyse statistique permet de prédire, pour le coefficient de détermination multiple,
74,9 % des valeurs des déplacements longitudinaux pour lesquels un seuil de confiance de
95 % est atteignable avec des limites inférieures et supérieures. La mesure statistique de la
qualité de la prédiction de la régression linéaire est de I’ordre de 56,1 %, pour le coefficient de
détermination linéaire de Pearson, R% Dans ce contexte, 1’équation (7.4) présente le coefficient
du biais au carré (y?), le coefficient de la hauteur (H) et le coefficient de la longueur (L). Une
constante (en mm) initie aussi la courbe de tendance. L’équation (7.5) calque la forme
mathématique de I’équation empirique de la longueur d’assise minimale, NV, pour exprimer la
forme mathématique de 1’équation par régression linéaire multiple pour les déplacements

prédits selon les parametres géométriques, Dpra.
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Dppg = —0,148 + 7,909E7°% X L + 0,003 x H + 0,004 X 2 —
2,891E7%7 x L x ¢? — 5,033E7%7 x H x §?

Dpre =K [~55 (1-3) + 555 (1=35) + s (1)) 09

(7.4)

Cette équation par régression linéaire multiple permet d’estimer les déplacements des ponts
existants et de les comparer a I’équation empirique de la longueur d’assise minimale, N,
modifiée pour exclure uniquement le 200 mm d’interaction sol-structure et de déphasage
(équation (7.3)). Cette comparaison est illustrée de la Figure 7.5 a la Figure 7.8. On observe
que la longueur d’assise minimale, NV, requise par 1’équation empirique du code (points verts)
dépasse dans tous les cas les déplacements longitudinaux du tablier aux appareils d’appui
mobiles obtenus des analyses numériques des modeles de ponts existants (points bleus) ainsi
que les déplacements prédits par 1’analyse statistique par une régression linéaire multiple a
cinq parametres, Drpg, (points rouges). Ainsi, 1’équation empirique du code est tres
conservatrice et le rapport entre longueur d’assise minimale, N, (excluant uniquement le
200 mm de D’interaction sol-structure et du déphasage) et les déplacements prédits par
régression linéaire multiple, Dprrg, varie de : 19 a 8,6 en termes de longueur de la travée; 15,5
a 6,6 en termes de hauteur de pile; 7,6 a 16,5 pour le biais exprimé sous une forme linéaire et
7,1 a 13,2 fois pour le biais exprimé sous une forme polynomiale de deuxieme degré

(quadratique).

En formulant I’hypothése que les ponts étudiés (congus en 1970) auraient une longueur d’assise
conforme qui respecterait le code actuel, la totalité de ceux-ci permettraient les déplacements
longitudinaux du tablier aux appareils d’appui mobiles. Méme si cette longueur d’assise est
50 % plus petite, tous les ponts étudiés peuvent accommoder la demande en déplacements du
tablier. Il faut une réduction de 75 % de cette longueur d’assise disponible pour rendre certains
ponts étudiés vulnérables dans 12 des 168 analyses effectuées, donc avec une longueur d’assise
insuffisante. Ainsi, I’équation empirique du code ne convient pas pour une utilisation visant a
¢valuer la vulnérabilité sismique des ponts existants, excluant 1’interaction sol-structure

(culées et fondations rigides) et le déphasage. Elle est donc trop conservatrice. De plus, il faut
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rappeler qu’elle est faite sur la base des données de 1'Ouest américain ou les déplacements

sismiques sont plus forts a cause du contenu fréquentiel plus riche en basses fréquences.

De maniere générale, les demandes en déplacements longitudinaux obtenus (bleu) et prédits
par régression linéaire multiple, Drrg, (rouge) ainsi que les longueurs d’assise minimale, N,
(vert) augmentent avec la longueur de la travée (voir la Figure 7.5) et la hauteur de la colonne
(voir la Figure 7.6). Aussi, plus la longueur de la travée et la hauteur de la colonne augmentent,
plus les longueurs d’assise minimale, N, (vert) obtenues de I'équation empirique sont
conservatrices par rapport aux déplacements longitudinaux obtenus (bleu) et prédits par
régression linéaire multiple, Drrg, (rouge). Pour le biais (voir la Figure 7.7 et 1a Figure 7.8), la
tendance pour les demandes en déplacements longitudinaux obtenus (bleu) et prédits par
régression linéaire multiple, Drrc, (rouge) ainsi que les longueurs d’assise minimale, N, (vert)
est trés peu marquée, voire presque nulle (trés légere augmentation ou diminution). Il n’y a

donc pas de tendance claire en fonction du biais du tablier.
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Figure 7.5 Déplacements longitudinaux du tablier aux appareils d’appui mobiles
et longueurs d’assise selon la longueur de la travée
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Figure 7.6 Déplacements longitudinaux du tablier aux appareils d’appui mobiles
et longueurs d’assise selon la hauteur de la colonne
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Figure 7.7 Déplacements longitudinaux du tablier aux appareils d’appui mobiles
et longueurs d’assise selon le biais de la travée (relations linéaires)
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7.4 Equation de prédiction des déplacements longitudinaux

Il faut rappeler I’inter-influence de la longueur de la travée, de la hauteur du systéme de pile
et, probablement, mais dans une moindre mesure, du biais du tablier sur le comportement des
ponts en termes de perte d’appui et d’effondrement des tabliers. Cette interaction des
parametres géométriques justifie I’importance d’utiliser un parametre structural combiné pour
développer une équation de prédiction des déplacements longitudinaux. En effet, bien que
I’équation (7.4) ou (7.5) permet d’obtenir une prédiction des déplacements représentative des
réponses observées par les analyses numériques des ponts existants étudiés, 1’expression du
déplacement en fonction du rapport m / k ou de la période fondamentale de vibration, 7, dans
la direction longitudinale s’avére plus précise tel que démontré précédemment. Il requiert donc
de procéder au développement, a la modification ou I’adaptation de la méthode d’évaluation

de la vulnérabilité sismique.

Tel que proposé a la section 1.6, la Figure 7.9 présente les déplacements du tablier aux
appareils d’appui mobiles et la ductilit¢ en courbure des colonnes en fonction du rapport m / &,
qui agit comme un parameétre structural combiné. Généralement, les demandes en
déplacements longitudinaux (bleu) et transversaux (rouge) augmentent avec le rapport m / k.
La tendance est claire et fortement marquée. Inversement, la ductilité en courbure (vert)
diminue avec une augmentation du rapport m/k. L’impact du rapport m/k sur les
déplacements longitudinaux et transversaux montre une augmentation avec une pente de
1,90 N/kg ou 1,90 g (ou g est I’accélération gravitationnelle) et 3,56 N/kg ou 3,56 g
respectivement. Alors que la ductilité en courbure des colonnes montre une diminution avec
une pente de 648,84 N/m/kg ou 648,84 g/m. La régression linéaire pour le rapport m / k prédit
(coefficient de détermination linéaire de Pearson, R?) 42,52 % et 10,55 % des valeurs de
déplacements longitudinaux et transversaux respectivement alors qu’elle prédit 5,34 % des
valeurs de ductilités en courbure des colonnes. Ces régressions linéaires sont donc beaucoup
plus précises en fonction du rapport m /k que lorsqu’elles sont exprimées selon les autres

parametres géométriques.



188

0,100 100
1 @| Déplacement Long.
0,090 Y 90
B| Déplacement Trans. v E1,8072x+ 0,0093
0,080 R?=0,4252 80
™ A| Ductilité po —

0,070 70
T = |= Linéaire (Déplacement Long.) L3 5594x+ 00038
< 0,060 +—A ! 'R2—0x1:)5’5 p 0
H A = |= Linéaire (Déplacement Trans.) —
5 0,050 A 50
8 0,040 —— |~ Linéaire (Ductilité p ¢) vE 648.84x+ 9,54b3 < 0
20040 5 Y RZ=0,0534 4
Q L 4 ® L ——

0,030 - = - — 30

' J p———
0,020 : [—‘ _ 20
v —
I Y+ - —
0,010 ?:—n‘i-g—»v»-—_ﬁ________ Iw
0,000 A, A LA T ; — —_—— ; 0
0,000 0,002 0,004 0,006 0,008 0,010 0,012 0,014 0,016
m/k

Ductilité

Figure 7.9 Déplacements du tablier aux appareils d’appui mobiles et ductilité
en courbure selon le rapport m / k

De plus, selon la Figure 7.10, les demandes en déplacements longitudinaux obtenus (bleu) et

prédits par régression lin€aire multiple, Drpa, (rouge) et les longueurs d’assise minimale (vert)

obtenues de 1’équation empirique du code, N, en excluant uniquement le 200 mm de

I’interaction sol-structure et du déphasage, augmentent avec le rapport m / k. En comparaison,

les coefficients de détermination des régressions linéaires de Pearson, R?, selon le rapport m / k

sont augmentés pour la prédiction des valeurs de déplacements longitudinaux et, donc, pour la

prédiction du comportement du pont. Le rapport m / k est donc un meilleur paramétre d’analyse

du comportement. Ceci confirme que les déplacements relatifs entre les culées et les tabliers

dépendent en grande partie du poids ou de la masse et de la rigidité du pont.

0,200 9 Déplacemerjt Long. ] 0,200
0,180 B DPPG y 4 7,1093x+0,0788 — 1 1m0
] AN Modiﬁ(é s3ns 200 mm | R?=0,3314 _ = ’
—t= = Linéaire (Déplacement Long. —
0,160 1 —— —Tinéaire (D #PG) —— 0,160
T - —
0,140 Linéaire (N Modifié sans 200 mm) —— — 0,140 |
E N A i — 0
T 0,120 +— - — ,120
] B Al— y £ 1,8972x+ 0,0053
£ 0,100 — s | 0,100
8 o —T =0,

8 0,080 0,080
e /060 1 y £ 1,7676x+0,0096 0060
/060 R*=0,6578 !
0,040 3 — 2 0040

— (e —— =
0,020 _‘_ e — — o — — 0,020
—— — =
0,000 —t ; TR——— ; ; ; } T —— ; ; ; +—1+ 0,000
0,000 0,002 0,004 0,006 0,008 0,010 0,012 0,014 0,016
m/k

Longueur d'assise minimale requise au code (m)

Figure 7.10 Déplacements longitudinaux du tablier aux appareils d’appui
mobiles, analyse de variance initiale et longueurs d’assise selon le rapport m / k
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Dans le méme ordre d’idées, tel que proposé a la section 1.7 et tel qu’étudié a la section 6.5, la
Figure 7.11 présente les déplacements du tablier aux appareils d’appui mobiles et la ductilité
en courbure des colonnes en fonction de la période, qui agit aussi comme un parameétre
structural combing, d’autant plus qu’il intégre le rapport m /k. De maniére générale, les
demandes en déplacements longitudinaux (bleu) et transversaux (rouge) augmentent avec la
période. La tendance est, ici aussi, claire et fortement marquée. Inversement, la ductilité¢ en
courbure (vert) diminue avec une augmentation de la période. L impact de la période sur les
déplacements longitudinaux et transversaux montre une augmentation avec une pente de
0,0383 m/s et 0,0334 m/s respectivement. Alors que la ductilité en courbure des colonnes
montre une diminution avec une pente de 16,37/s. La régression linéaire pour la période prédit
(coefficient de détermination linéaire de Pearson, R?) 45,41 % et 14,09 % des valeurs de
déplacements longitudinaux et transversaux respectivement alors qu’elle prédit 7,19 % des
valeurs de ductilités en courbure des colonnes. Ces régressions linéaires sont encore plus
précises en fonction de la période qu’en fonction du rapport m / k, ce qui constitue déja une
amélioration par rapport a lorsqu’elles sont exprimées selon les autres parametres
géométriques. De méme, 1’étendue couverte par les périodes est plus uniformément répartie le
long de I’abscisse, les valeurs sont aussi plus grandes; alors que 1’étendue couverte par les

rapports m / k est plus concentrée vers I’ordonnée, les valeurs étant plus petites.

0,100 100
@ | Déplacement Long. |
0,090 = 90
0.080 B | Déplacement Trans. v L0,0383x+ 0,0011 L i
' A | Ductiiténd | g R*=0,4541 I
0,070 70
E —— (= Linéaire (Déplagement Long.) C r
+ 0,060 - Y 0;33_33128;0019 o 60
] A — = Linéaire (Déplagement Trans.) il L £
£ 0,050 2 50 E
& = = Linéaire (Ductilité pu ¢) vE 16,37x+ 12,237 o a
§' 0,040 ¢ & R2=0,0719 40
0,030 ‘—. = . A p——— — 30
* Y e — o
0,020 @ 20
/0\ I ] (] L
) 'y
0,010 - = B A1 10
Ry I
0,000 X - ; ; ; ; +——+4 o
0,00 0,10 0,20 0,60 0,70 0,80

Période fondamentale (s)

Figure 7.11 Déplacements du tablier aux appareils d’appui mobiles et ductilité
en courbure selon la période fondamentale de vibration
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De plus, selon la Figure 7.12, les demandes en déplacements longitudinaux obtenus (bleu) et
prédits par régression linéaire multiple, Dprrg, (rouge) et les longueurs d’assise minimale (vert)
obtenues de 1’équation empirique du code, N, en excluant uniquement le 200 mm de
I’interaction sol-structure et du déphasage, augmentent avec la période. En comparaison, les
coefficients de détermination des régressions linéaires de Pearson, R?, sont augmentés pour la
prédiction des valeurs de déplacements longitudinaux selon la période, et donc, pour la
prédiction de la réponse du pont. Les déplacements relatifs entre les culées et les tabliers
dépendent essentiellement du poids ou de la masse et de la rigidité du pont, et donc de la
période du pont. Par conséquent, la période est le parameétre d’analyse qui est le plus rigoureux

pour définir le comportement du pont.
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Figure 7.12 Déplacements longitudinaux du tablier aux appareils d’appui
mobiles, analyse de variance initiale et longueurs d’assise selon la période
fondamentale de vibration

Enfin, en réalisant (voir le Tableau 7.2) une analyse statistique par une régression linéaire
multiple & trois parameétres (Biais?, Périoderong * y?, Périoderong) s’inspirant de la forme
mathématique de I’équation empirique de la longueur d’assise minimale, N, il est possible de
prédire, dans le cas présent pour le coefficient de détermination multiple, 68,2 % des valeurs
des déplacements longitudinaux pour lesquels un seuil de confiance de 95 % est atteignable
avec des limites inférieures et supérieures. La mesure statistique de la qualité de la prédiction
de la régression linéaire est de 1’ordre de 46,4 %, pour le coefficient de détermination linéaire

de Pearson, R?, pour les déplacements prédits selon la période et le biais, Dpprs.
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Dans ce contexte, I’équation (7.6) présente les coefficients pour le biais au carré (y?), la

PériodeLong*y/? et la Périoderong. Une constante (en mm) initie aussi la courbe de tendance.

Dppp = 0,151 4 0,002 x 1p* — 0,010 x Période,n y X P* +
(7.6)
40,749 X Périodeong

Dpps = K [ (1+L) + £00oms (544 - 2] (1.7)

Tableau 7.2 Analyse statistique par une régression linéaire multiple a trois parametres

Statistiques de la régression
Coefficient de détermination multiple 0,681541535
Coefficient de détermination RA2 0,464498865
Coefficient de détermination R"2 0,453716962
Erreur-type 8,89186133
Observations 153
ANALYSE DE VARIANCE
Degré de liberté Somme des carrés Moyenne des carrés F
Régression 3 10218,7057 3406,235232 43,08134706
Résidus 149 11780,71449 79,06519791
Total 152 21999,42018
Coefficients Erreur-type Statistique t Probabilité
Constante 0,151172982 1,359026538 0,111236225 0,911578727
Variable 1- Biais? 0,002277085 0,001339235 1,700288658 0,091162997
Variable 2 - Périodeong* 2 -0,010020386 0,006715384 -1,492153828 0,137773108
Variable 3 - Périodeong 40,74918073 3,712635219 10,97581053  6,53865E-21

Selon la Figure 7.13 et la Figure 7.14 et en fonction de la nouvelle régression linéaire multiple
a trois parametres, Dpps (rouges), les demandes en déplacements longitudinaux obtenus (bleu)
et les longueurs d’assise minimale (vert) obtenues de 1’équation empirique du code, N, en
excluant uniquement le 200 mm de ’interaction sol-structure et du déphasage, augmentent
avec le rapport m /k et la période. En comparaison, les coefficients de détermination des
régressions linéaires de Pearson, R?, selon le rapport m / k et la période sont augmentés pour la
prédiction des valeurs de déplacements longitudinaux et, donc, pour la prédiction du
comportement du pont. Ils passent, selon le rapport m / k, de 65,78 % (voir la Figure 7.10) a
89,34 % (voir la Figure 7.13) et, selon la période, de 70,37 % (voir la Figure 7.12) a 97,76 %
(voir la Figure 7.14).
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Pour englober tous les déplacements longitudinaux avec suffisamment de conservatisme, les
régressions linéaires simples (équations des lignes de tendance) de la Figure 7.14 pourraient

étre utilisées avec un décalage de 'ordre de 0,04 m, comme illustré par la ligne grise.
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Figure 7.13 Déplacements longitudinaux du tablier aux appareils d’appui
mobiles, seconde analyse de variance et longueurs d’assise selon le rapport m / k
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Figure 7.14 Déplacements longitudinaux du tablier aux appareils d’appui
mobiles, seconde analyse de variance et longueurs d’assise selon la période
fondamentale de vibration

Les analyses ont montré que l'influence relative du biais du tablier sur les déplacements
longitudinaux est moins significative que d'autres parameétres. La Figure 7.15 montre les

résultats de la demande en déplacements longitudinaux prédits par la régression linéaire
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multiple a trois paramétres de 1’équation (7.6) ou (7.7), Drps, (points rouges), mais cette figure
inclut aussi les valeurs de la demande en déplacements longitudinaux prédits par la méme
équation en considérant cette fois seulement la période fondamentale de vibration et un biais

nul de la travée, Drp (Biais = 09, (points X en bleu pale).
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Figure 7.15 Prédiction des déplacements longitudinaux du tablier aux appareils
d’appui mobiles selon la période fondamentale de vibration et le biais de la travée

La différence entre ces deux groupes de données est trés faible. L’écart-type entre la ligne de
tendance des points X en bleu pale et les valeurs des points rouges est de 0,0013 alors que
I’écart-type entre la ligne de tendance des points rouges et les valeurs des points X en bleu pale
est de 0,0005. Ainsi, le fait de négliger le biais du tablier semble avoir peu d’impact sur la
prédiction des déplacements longitudinaux, ce qui montre que l'utilisation individuelle de la
période est pertinente, a ce stade, pour mieux décrire les demandes en déplacements

longitudinaux du tablier aux appareils d’appui mobiles du pont.

En utilisant les régressions linéaires simples (équations des lignes de tendance) et en ajoutant
un décalage de l'ordre de 0,04 m (voir la Figure 7.14), une relation simple peut étre obtenue
pour la longueur requise d’assise minimale aux appareils d’appui mobiles d’un pont existant.
L’équation (7.8) donne l'équation proposée, Nrroposé, €n isolant le coefficient de modification,
K=1,5, et en réintégrant l'effet de l'interaction sol-structure et du déphasage (200 mm ou

0,2 m). Cela donne, sous une autre forme, 1'équation (7.9) pour la longueur requise d’assise
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minimale aux appareils d’appui mobiles d’un pont existant en termes de la période

longitudinale.

{(0,0383xPériodes,ong+0,0014)+0,04}
1,5

Npropose = K + 0,2] m (7.8)

Nproposs = K(0,0255 X Période,y,, + 0,2276) m (7.9)

L’équation proposée ainsi obtenue (voir la ligne noire sur la Figure 7.16 considérant K = 1,5)
pourrait étre utilisée comme critére d’évaluation de la vulnérabilité sismique de ponts typiques
en prédisant les déplacements longitudinaux aux appareils d’appui mobiles pour les comparer

aux longueurs d’assise disponibles in situ sur des ponts existants.

Comme la période fondamentale longitudinale peut étre estimée par une approche théorique
ne nécessitant pas de modélisation détaillée, il est alors possible d’estimer rapidement la
longueur d’assise attendue. Il est a noter que pour les modéles de pont étudi¢s, méme lorsque
I’estimation théorique de la période est inférieure a celle obtenue par 1’analyse modale, tel que
pour le modele 3.2 (TLong. théorique = 0,053 s €t TLong. analyse = 0,161s), la valeur de N obtenue est
respectivement de 343 mm ou 348 mm, soit une erreur de 1,5 %, ce qui a peu d’impact pour
cette plage de valeur de périodes. C’est le méme constat pour les modeles ayant de plus grandes
périodes, tel que pour le modele 3.1 (Trong. théorique = 1,223 s et TLong. analyse = 0,795 s), ce qui

donne des valeur de N respectivement de 388 mm et 372 mm, soit un écart de 4.3%.

Cette équation éviterait de surévaluer le nombre de ponts pouvant subir des dommages liés a
la perte d’appui des tabliers lors d’un séisme. Si la longueur d’assise en place est égale ou
supérieure a celle donnée par 1’équation proposée, la longueur d’assise serait suffisante pour
¢viter la perte d’appui. De méme, si la longueur d’assise en place est plus petite que celle
donnée par 1’équation proposée, il y aurait alors des risques d’effondrements des tabliers li¢ a
une perte d’appui. Pour comparaison, les déplacements longitudinaux obtenus des analyses ont

¢té¢ majorés de 300 mm (K * 200 mm) et sont représentés par les points bleus dans la Figure

7.16.
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Figure 7.16 Longueurs empiriques d’assise minimale telles que requises au code
et telles que proposées selon la période fondamentale de vibration

7.5 Sommaire

Ce chapitre a permis d’évaluer et de quantifier l’influence relative des parametres
géométriques en termes des déplacements du tablier aux appareils d’appui mobiles et de la
ductilité en courbure des colonnes sur la vulnérabilité structurale probable des ponts, associée
a la perte d’appui du tablier. En s’appuyant sur des relations linéaires ou quadratiques
(polynomiales de deuxiéme degré), I’impact a été considéré, d’abord, distinctement selon le
nombre de travées des ponts étudiés; puis, distinctement selon les paramétres géométriques

¢tudiés pour décrire le comportement de I’ensemble des ponts.

Le traitement distinct des analyses des ponts par leur nombre de travées ne permet pas de
décrire des tendances claires et cohérentes sur I’impact des parameétres géométriques pour
décrire le comportement. De maniere générale, le biais de la travée a un impact beaucoup
moins important et opposé par rapport a la longueur de la travée ou la hauteur de la colonne.
Le paramétre le plus influent quant aux réponses observées, indifféremment du nombre de
travée, est la longueur d’une travée qui a plus d’impact que la hauteur d’une colonne du
systeme de pile sur les déplacements obtenus du tablier (longitudinaux et transversaux); alors
que la hauteur d’une colonne du systéme de pile a plus d’impact que la longueur d’une travée
sur les ductilités obtenues en courbure. De méme, le biais du tablier est le parameétre influengant

le moins les réponses sismiques étudiées par rapport a I’influence que peut avoir la longueur
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d’une travée ou la hauteur d’une colonne. Aussi, il est plus rigoureux d’étudier le biais sous
une forme polynomiale de deuxiéme degré que sous une forme linéaire, ce qui explique sa

présentation quadratique dans 1’équation empirique de la longueur d’assise minimale, V.

Enfin, une comparaison a été effectuée quant au calcul de 1’équation empirique du code pour
les longueurs d’assise minimale, NV, par rapport aux déplacements longitudinaux obtenus et par
rapport a une analyse statistique par régression linéaire multiple (a plus de deux paramétres).
Cela a permis de faire certains constats. Notamment, 1’équation empirique de la longueur
d’assise minimale, N, (excluant uniquement le 200 mm de l’interaction sol-structure et du
déphasage) prédit systématiquement des longueurs d’assise supérieures aux déplacements. Le
rapport entre les déplacements longitudinaux du tablier aux appareils d’appui mobiles et la
longueur requise d’assise minimale varie de 0,0 % a 43,7 % avec une moyenne de 7,7 %
(toujours sans interaction sol-structure et sans déphasage). A la lumiére de ces constats, il est
donc possible de conclure que 1’équation empirique du code pour les longueurs d’assise
minimale, N, ne convient pas pour une utilisation dans un contexte d’évaluation, car trop
conservatrice, et qu’elle traduit mal, avec ses parameétres géométriques actuels, la demande

sismique en déplacements.

Au final, 1’équation proposée, Npropose, €St moins conservatrice que l’actuelle équation
empirique du code et elle a ’avantage d’utiliser un seul paramétre structural combiné, la
période fondamentale, 7, de vibration dans la direction longitudinale, laquelle inclut le rapport
m / k qui est déja une bonne mesure du comportement du pont. Les paramétres géométriques
(longueur d’une travée et hauteur d’une colonne du systeme de pile) donnent une tendance
générale, mais peuvent étre plus « arbitraires » que le poids ou la masse ainsi que la rigidité du
pont qui dictent les principes mécaniques du comportement. Par conséquent, une équation pour
la longueur d’assise minimale qui permet d’accommoder, par exemple, des déplacements
relatifs entre une culée et un tablier est plus appropriée si elle contient une référence
principalement a la période du pont. La fragilit¢ globale des ponts et leur vulnérabilité
structurale en termes de la perte d’appui et de I’effondrement des tabliers s’exprime facilement

et en cohérence avec la variation des périodes.



CONCLUSION

La perte d’appui représente une vulnérabilité structurale importante pour un pont. Il est donc
nécessaire de décrire et quantifier I’impact qu’ont différents parametres géométriques (macro-
variables) sur cette vulnérabilité tout en considérant certaines incertitudes des parameétres
structuraux dictant le comportement mécanique (micro-variables). L’idée principale consiste
a faire une évaluation de la performance de 12 mod¢les de ponts représentatifs d’un inventaire
de 733 ponts soumis a 14 sollicitations sismiques de I’Est du Canada pour évaluer I’influence
des parametres géométriques (macro-variables) en lien avec le déplacement longitudinal du
tablier aux appareils d’appui mobiles, lequel est fortement li¢ au risque de perte d’appui et
d’effondrement des tabliers. L’ensemble des objectifs menant a I’analyse dynamique des ponts
et de leur réponse sismique, au développement des courbes de fragilité représentatives ainsi
qu’a la quantification de I’influence des parameétres géométriques ont été atteints dans le cadre
de cette ¢tude. Le tout a donc permis trouver des solutions qui conviennent au contexte de la

pratique de I’ingénierie, ce qui est sans contredit un point fort de la contribution scientifique.

D’abord, différents éléments structuraux vulnérables affectant une éventuelle perte d’appui ont
été exposés. Ils sont présentés afin d’en dégager les principaux parameétres géométriques
influencant le comportement sismique des ponts. Parmi ceux-ci, on note le nombre de piles et
de travées, la longueur des travées, la hauteur des colonnes ainsi que le biais du tablier. Ensuite,
une importante revue de littérature expliquant le processus de développement et d’application
des courbes de fragilité a été présentée. Ceci inclut la série d’équations nécessaires a 1’étude
statistique qui meéne au développement des courbes de fragilité analytiques basées sur une
analyse dynamique non linéaire temporelle. Les plages de valeurs des paramétres considérés
ont été déterminées afin de définir, dimensionner et modéliser les modeles de ponts
représentatifs de I’inventaire du parc de ponts tout en considérant leur variabilité¢ et leur
incertitude. Ces modeles ont ensuite €t€ soumis & un ensemble de sept accélérogrammes
historiques et artificiels représentatifs de la sismicité de I’Est du Canada, selon deux directions

orthogonales, pour un total de 168 paires pont-séisme.
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11 faut rappeler que 1'équation empirique du code pour le calcul de 1a longueur d'assise minimale
ne tient pas compte des différences de sismicité entre 1'Est et 'Ouest de I'Amérique du Nord et
elle est vraisemblablement basée sur des ¢tudes utilisant des données sismiques de 1'Ouest
américain ou les déplacements sismiques sont plus forts a cause du contenu fréquentiel plus
riche en basses fréquences. De ce fait et de ce point de vue, cette étude propose une forme
d’équation plus adaptée pour 1'Est du Canada pour lequel 1’équation actuelle est trop
conservatrice. En général, les ponts du Québec seraient donc moins vulnérables aux pertes

d'appui et il y aurait plus de vulnérabilité pour 1'Ouest du Canada pour la perte d'appui.

L’analyse des principales réponses sismiques, en termes de déplacements et de déformations
ainsi que d’efforts et de contraintes dans les différents nceuds caractéristiques et dans différents
¢léments des modeles de ponts, a permis de déterminer les dommages subis en raison des
déformations plastiques des appareils d’appui ou de la plastification des armatures dans
certaines colonnes. Les résultats de ces analyses ont aussi permis de générer les courbes de
fragilité sismiques et procéder a une évaluation en termes de probabilités de dommages en lien
avec la perte d’appui des ponts en fonction des parametres géométriques €tudiés. Les

principales observations sont les suivantes :

Réponse dynamique linéaire des ponts :

e Plus la longueur de la travée, la hauteur du systéme de pile ainsi que la masse ou le poids
sismique augmentent plus les périodes augmentent pour les ponts a une travée et trois
travées. Pour les ponts a deux travées, il n’y a pas de tendance claire.

e Plus le biais du tablier augmente, plus les périodes augmentent puis diminuent (ou vice
versa) pour les ponts a une travée et deux travées alors qu’elles diminuent pour les ponts a
trois travées.

e L’influence des parameétres géométriques est davantage liée a la masse et a la rigidité¢ du
pont, qui, ensemble, influencent en interaction les périodes. Il est difficile d’isoler
I’influence de chaque parametre géométrique sur la période, car chacun des parameétres peut
influencer distinctement la masse et la rigidité et cela ne s’effectue pas nécessairement dans

le méme sens, d’ou des influences indépendantes, mais concomitantes et en interaction.
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Réponse dynamique non linéaire des ponts :

Les comportements non linéaires des ¢léments (par exemple, les appareils d’appui ou les
colonnes) et des mod¢les de ponts en général sont cohérents aux sollicitations sismiques
appliquées et aux lois de comportement non linéaires des matériaux et des éléments
considérés. Il y a une certaine proportionnalité du comportement non linéaire (réponse)
directement attribuable a la signature et a 1’intensité de la sollicitation sismique (demande).
Les ponts ¢étudiés peuvent subir certains dommages notamment a cause de déplacements
pouvant atteindre 0,058 m dans la direction longitudinale et 0,073 m dans la direction
transversale. Des déformations plastiques dans les appareils d’appui ont été notées ainsi que
des impacts aux joints longitudinalement et transversalement respectivement.

Certains moments résistants sont dépassés et il y a une fissuration du béton non confiné et
du béton confiné ainsi qu'une plastification des armatures dans certaines colonnes. Ces
derniéres dépassent leur capacité structurale pour supporter les charges verticales. 1l y a
donc des vulnérabilités structurales et des risques d’effondrement des ponts étudiés, ce qui
nécessite une analyse de fragilité.

Le traitement distinct des analyses des ponts par leur nombre de travées ne permet pas de
décrire des tendances claires et cohérentes sur I’impact des parametres géométriques pour
décrire le comportement, car leur influence est indépendante et concomitante, d’ou une
interaction entre ceux-ci.

La longueur d’une travée a plus d’impact que la hauteur d’une colonne du systéme de pile
sur les déplacements obtenus (longitudinaux et transversaux); alors que la hauteur d’une
colonne du systéme de pile a plus d’impact que la longueur d’une travée sur les ductilités
en courbure obtenues.

Le biais du tablier est le parameétre influengant le moins les réponses sismiques étudiées par
rapport a I’influence que peut avoir la longueur d’une travée ou la hauteur d’une colonne.
I1 est plus rigoureux d’étudier le biais sous une forme polynomiale de deuxiéme degré que

sous une forme linéaire.
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Fragilité des ponts :

Les données et les courbes de fragilit¢ (PSDM, coeftficients et graphiques) présentées n’ont
pas permis de dégager une influence relative en termes du nombre de travées ou d’un
parametre géométrique en particulier. Cela s’explique par I’interaction des parameétres
géométriques qui a été observée dans les résultats d’analyse.

En lien avec I’analyse des déplacements longitudinaux du tablier aux appareils d’appui
mobiles, une seule tendance claire et cohérente est respectée pour les ponts a trois travées,
soit plus la hauteur des colonnes augmente, plus la fragilit¢ des ponts a trois travées
augmente.

Si un mouvement de culée estimé¢ a 200 mm est ajouté ou survient dans le cas réel d’un
séisme (voire méme 300 mm s’il est majoré par le coefficient de modification, K = 1,5),
cela représenterait des dommages complets selon les limites établies pour les critéres de
réponses, et ce, dans tous les cas des ponts étudiés.

L’importance et ’exactitude d’utiliser un parameétre structural combiné, soit la période
fondamentale de vibration dans la direction longitudinale des ponts, a ét¢ démontré afin
d’exprimer plus facilement et en cohérence la fragilité globale des ponts et leur vulnérabilité

structurale en termes de la perte d’appui et de I’effondrement des tabliers.

Equations liées a la longueur d’assise minimale et aux déplacements longitudinaux

obtenus :

L’¢équation empirique de la longueur d’assise minimale, N, (excluant uniquement le 200 mm
de I’interaction sol-structure et du déphasage) prédit systématiquement des longueurs
d’assise supérieures aux déplacements obtenus des analyses.

L’utilisation de 1’équation empirique du code pour prédire les longueurs d’assise minimale,
N, aux appareils d’appui mobiles est trop conservatrice dans un contexte d’évaluation de la
vulnérabilité sismique des ponts existants. Elle traduit mal, avec ses paramétres
géométriques actuels, la demande sismique en déplacements.

Une maniere plus représentative pour décrire I'évaluation du risque réel consiste a utiliser
les coefficients de l'analyse statistique a l'aide d'une régression linéaire multiple a cinq

paramétres. Dans tous les cas étudiés, les demandes sismiques en déplacement augmentent
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avec la longueur de la travée et la hauteur de la colonne. Pour le biais, il n’y a pas de
tendance claire observée puisque la tendance pour les demandes sismiques est trés peu
marquée, voire presque nulle (trés 1égeére augmentation ou diminution).

e Une alternative consiste a évaluer la réponse structurale en considérant la période
fondamentale de vibration, 7, dans la direction longitudinale qui est un paramétre plus
rigoureux et plus précis pour définir le comportement sismique d'un pont, notamment en
termes de déplacements relatifs aux appareils d’appui mobiles entre les culées et les tabliers.
En plus de déja considérer le rapport m / k, et donc de contribuer a une forte corrélation, la
tendance est encore plus claire et plus appropriée.

e Une régression linéaire multiple a trois parameétres, incluant la période et le biais du tablier,
permet de mieux prédire les demandes sismiques en déplacements longitudinaux relatifs
entre les culées et les tabliers. Ainsi, une nouvelle équation proposée pour prédire la
longueur requise d’assise minimale, Nproposs, aux appareils d’appui mobiles des structures
de ponts existants est plus appropriée et plus précise si elle inclut une référence a la période
fondamentale de vibration, 7, dans la direction longitudinale des ponts. Négliger le biais du
pont a peu d'impact sur les valeurs prédites des déplacements longitudinaux lors des
analyses des ponts existants. De méme, tel qu’il a été noté précédemment, une marge
d’erreurs sur le calcul desdites périodes (approche simplifiée par calcul manuel théorique
versus approche calculée a partir d’analyses numériques) n’affecte pas significativement les
valeurs de déplacements longitudinaux qui sont prédits selon les demandes sismiques.
L’équation proposée permettrait, dans un contexte d'évaluation de la vulnérabilité des ponts,
de mieux comparer les déplacements longitudinaux aux appareils d’appui mobiles avec les

longueurs d'assise mesurées in situ pour des ponts existants.

Cette ¢étude a permis de tirer des conclusions constructives afin de mieux connaitre et
comprendre le comportement (vulnérabilité structurale et fragilité) des ponts existants lors d’un
séisme. Cela a ainsi permis de mieux décrire et quantifier I’impact, notamment en termes de
probabilités, des parametres géométriques ¢tudiés sur la fragilité structurale d’un pont associé
a la perte d’appui et a I’effondrement des tabliers. Il a ensuite été démontré la pertinence

d’utiliser un paramétre combiné, comme la période fondamentale de vibration, 7, dans la
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direction longitudinale des ponts, afin de mieux décrire la fragilité¢ globale de ceux-ci. Par
conséquent, une équation proposée pour prédire les longueurs d’assise minimale aux appareils
d’appui mobiles, Npropose, ayant comme parametre la période fondamentale de vibration, 7,
dans la direction longitudinale du pont (donc incluant intrinséquement le rapport m / k) serait
une alternative raisonnable pour englober I’enveloppe des déplacements relatifs possibles. Les
coefficients présentés dans les équations ont amélioré la prédiction des valeurs de
déplacements longitudinaux et, donc, la prédiction du comportement sismique du pont. Il s’ agit
d’une contribution importante a I’avancement des connaissances tout en laissant place a
certains raffinements éventuels pour 1’applicabilité, tant dans un contexte d’évaluation que

dans un contexte de conception, de I’équation pour le calcul des longueurs d’assise minimale.



RECOMMANDATIONS

Afin d’améliorer d’avantage 1’évaluation de la vulnérabilité sismique des ponts en lien avec la

perte d’appui, les recommandations suivantes peuvent étre faites.

De maniéere générale, une réduction des limitations de cette étude permettrait de préciser les

déplacements longitudinaux aux appareils d’appui mobiles ainsi que de raffiner les courbes de

fragilité. Ainsi, certaines recommandations s’imposent pour la poursuite des travaux afin de

mieux qualifier et quantifier I’influence des parameétres géométriques associés a la perte

d’appui et a ’effondrement des tabliers ainsi que de préciser 1’équation proposée pour la

prédiction de I’ensemble des déplacements longitudinaux aux appareils d’appui mobiles, et ce,

toujours dans un contexte d’évaluation de la vulnérabilité structurale d’un pont existant :

Considérer un échantillon de modeles plus large de I’inventaire du parc de ponts existants
en supplément de ceux déja étudiés dans cette thése en considérant d’autres types de pont
(classe ou nombre de travée, conditions de retenues du tablier, valeurs ou attributs pour les
parametres géométriques ou structuraux, etc.) afin d’¢largir le bassin d’étude en fonction de
masses et de rigidités différentes ainsi qu’afin d’inclure plus de variabilité¢ dans le biais pour
mieux conclure sur leur influence respective et pour améliorer la précision de leurs
coefficients;

Maximiser 1’é¢tude du potentiel de risque de perte d’appui pour un pont en biais en
appliquant au modé¢le la composante majeure du séisme avec le méme biais de sorte que le
déplacement maximal se produise perpendiculairement a 1’assise. Aussi, prendre compte
le fait que la masse du pont n’est pas uniformément répartie, ou son centre de masse ne
correspond pas a son centre de rigidité (par exemple, dans le CNBC, on tient compte d’une
excentricité¢ accidentelle, et il y a souvent un trottoir d’un seul coté qui résulte en un
décalage du centre de masse), afin de créer une torsion/rotation favorisant la perte d’appui.
Considérer, pour les longueurs de travées et pour les hauteurs des colonnes, 1’introduction
des irrégularités en plan et en élévation, voire des irrégularités en courbure, dans les

parametres géométriques;
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e Considérer différentes conditions de retenues du tablier pour différencier les classes de
ponts a travées simplement appuyées versus celles propres aux ponts a travées intégrales ou
continues, voire méme pour les ponts isolés bien que généralement mieux congus et plus
récents qui auraient ainsi leur vulnérabilité mitigée;

e Fixer ou évaluer distinctement les propriétés structurales (micro-variable) (par exemple,
propriétés mécaniques des tabliers, propriétés mécaniques des systémes de piles, propriétés
des appareils d’appui, propriétés d’entrechoquement des joints de tablier-culée ou de
tablier-tablier, propriétés des matériaux comme le /’c et le fy, etc.) quant a leur influence sur
I’ensemble du comportement (vulnérabilité structurale et fragilité¢) des ponts existants lors
d’un séisme;

e Considérer I’interaction sol-structure (culées et fondations rigides) et le déphasage dans les
analyses numériques, car le comportement du sol, les déplacements et les rotations des
culées et des fondations ainsi que les déplacements et rotations déphasés entre les différentes
parties du pont jouent aussi un role important;

e Obtenir les enregistrements historiques et générer les accélérogrammes artificiels pour
toutes les classes de site, voire aussi pour la région de I’Ouest du Canada, et ce, en respect
des dernieres données de sismicité en vigueur, dont celles du CNBC-2020 qui donne les
spectres de la 6° génération de 1’aléa sismique impliquant plus de déplacements sismiques
de ’ordre d'environ 40 % (ce qui va augmenter la vulnérabilité), et en respect d’une plage
de périodes mieux ciblée pour 1’étalonnage pour chacun des modéles;

e Varier, de la sorte, la modélisation pont-séisme avec de multiples paires de modeles
structuraux et les analyser respectivement avec les différentes sollicitations sismiques;

e Effectuer une analyse de I’interaction des parametres jugés pertinents par 1’étude avec une

régression non linéaire ou une analyse de la variance (« Analyse of variance — ANOVA »).

Plusieurs facteurs contribuent a la vulnérabilité structurale d’un pont, et leur inclusion ou non
dans une étude est fonction de 1’objectif de celle-ci. Ainsi, des facteurs non considérés dans le
cadre de cette thése pourraient étre pris en compte pour des études visant a en ¢élargir la portée,

comme :
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un niveau de détérioration structural au cours des années;

des modifications non structurales;

une configuration irréguliere (pont courbe) et complexe (moins conventionnelle et plus
spéciale);

un espace insuffisant engendrant des chocs entre deux tabliers adjacents aux joints de
dilatation ou entre un tablier et une culée adjacents aux extrémités du pont;

un sol mou et des conditions de sites défavorables;

un mouvement de sol intense;

une défaillance des appareils d’appui ne répondant pas a la demande;

une année de construction précédant I’introduction des exigences de conception
parasismiques dans les codes de référence;

un non-respect des codes de conception en vigueur lors de la construction;

une qualité discutable dans I’exécution des travaux lors de la construction.






ANNEXE I

COMPORTEMENT DU SYSTEME DE CONTREVENTEMENT LATERAL

Par systéme de contreventement latéral, il est entendu les systemes de piles et/ou les colonnes.

C’est ce systeéme, soit I’infrastructure du pont, qui reprend principalement les efforts sismiques.

I.1 Type de contreventement latéral

Le type, la configuration géométrique et I’armature de ce systéme sont primordiaux, car ils
affectent directement la fragilité¢ de cet élément et du systéme de pont dans son ensemble. Ils
dépendent des exigences structurales, voire architecturales, et des conditions du site. Quatre
grandes classes de systéme de contreventement latéral existent, soient les piles-murs (voir la
Figure-A I-1), les piles-colonnes (voir la Figure-A 1-2), les cadres ou les portiques ainsi que

les contreventements triangulés (voir la Figure-A 1-3) (Gouider, 2011).
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Figure-A 1-1 Exemples de piles-murs
Tirée de Gouider (2011)
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1.2 Conception

A cet égard, dans le domaine des ponts, la pratique courante consiste & concevoir les colonnes,
voire la pile, de sorte que la capacité en chargement latéral est limitée a la résistance en flexion
desdites colonnes et ou les ¢léments de connexion doivent étre suffisamment forts afin que la
colonne cede, colonne devant donc étre conformément ductile pour supporter la déformation
imposée (Moehle & Eberhard, 2003). Cette approche de la « colonne faible » n’est pas
nécessairement bien respectée, surtout pour les ponts plus agés; ce qui fait en sorte que les
colonnes sont sujettes a une grande demande sismique non linéaire lors de forts séismes et la
défaillance, cause primaire d’effondrement d’un pont, survient en termes de perte de capacité

structurale pour supporter les charges verticales (Moehle & Eberhard, 2003).

1.3 Armature et ferraillage

Au-dela du type de systéme de contreventement latéral choisi (colonne[s] versus pile-mur) et
de la configuration choisie (une colonne par pile, plusieurs colonnes par pile, colonnes
circulaires, colonnes rectangulaires ou carrées, dimensions des colonnes et de la pile-mur, etc.),
la qualité, la quantit¢ et la disposition des armatures jouent un role majeur dans le

comportement sismique du pont.

Un ferraillage inadéquat, voire un faible confinement induit sur le béton (voir la Figure-A 1-4),
peut limiter la capacité de la colonne a se déformer de manicre inélastique et peut produire des
défaillances en flexion (voir la Figure-A 1-5), en cisaillement (voir la Figure-A 1-6), de
chevauchement de 1’armature (voir la Figure-A 1-7) et/ou d’ancrage au bas ou au haut des
colonnes (voir la Figure-A I-8) ou, dans le cas des colonnes en acier, de flambement (voir la

Figure-A 1-9) (Moehle et Eberhard, 2003).
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Figure-A 1-4 Dégradation d’une colonne manquant de
barres d’armature transversales rapprochées sur le viaduc
La Cienaga-Venise lors du séisme de Northridge en 1994

Tirée de Moehle et Eberhard (2003)

Figure-A I-5 Ductilité en flexion insuffisante pour (gauche) le viaduc de
la route San Fernando lors du sé¢isme de San Fernando en 1971 et pour
(droite) I’autoroute Hanshin lors du séisme de Hyogo-Ken Nanbu en 1995
Tirée de Moehle et Eberhard (2003)
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Figure-A I-6 Défaillance en cisaillement de colonnes avec faible quantité de
barres d’armature transversales du viaduc de la route 5/210 lors du séisme
de San Fernando en 1971
Tirée de Moehle et Eberhard (2003)
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Figure-A 1-7 Défaillance d’une colonne avec barres d’armature se terminant
pres de la mi-hauteur et avec chevauchement insuffisant lors du sé¢isme
de Hyogo-Ken Nanbu en 1995
Tirée de Moehle et Eberhard (2003)
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Figure-A I-8 Flambement d’une colonne en acier de I’autoroute Hanshin
lors du séisme de Hyogo-Ken Nanbu en 1995
Tirée de Moehle et Eberhard (2003)
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Figure-A I-9 Défaillance a la base des colonnes avec ancrage inadéquat des barres
d’armature longitudinales lors du sé¢isme de San Fernando en 1971
Tirée de Moehle et Eberhard (2003)

Cela démontre la nécessité que la colonne possede un chevauchement important des barres
d’armatures longitudinales afin que cette derniére puisse développer son entiére capacité en
flexion. De méme, un bon confinement serré et bien localisé fait en sorte que la colonne peut
mieux résister aux efforts et déformations induits, notamment en cisaillement, en augmentant
la ductilité. Elle est donc & méme de supporter et de reprendre des charges verticales tout en

résistant et en subissant des charges sismiques latérales.

1.4 Rotules plastiques

Ceci améne a présenter le concept des rotules plastiques. Sous ’effet de petits déplacements

horizontaux, une pile en béton armé se déformera dans le domaine €lastique suivant 1’effet de
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sa rigidité horizontale. Comme le rapporte Gouider (2011), « en atteignant le domaine
plastique, la capacité de la structure a résister aux grands déplacements est conditionnée par la
formation des rotules plastiques (voir la Figure-A 1-10), on évoque alors la notion des

structures ductiles. »

1 ]
1 TABLIER :
' > : TABLIER
1 @] h b
' SZ3 ROTULE
Lp §§ PLASTIQUE
Lp: Longueur de la zone de la
rotule plastique
L P Lp ROTULE
' I = PLASTIUE I PLASTIQUE
|  semeLLe | | SEMELLE |
Pile encastrée a sa base Pile encastrée a sa base et en téte

Figure-A 1-10 Zones de formation des rotules plastiques
Tirée de Gouider (2011)

Cette ductilité, comme il a ét¢é mentionné, est fonction de la disposition des armatures
longitudinales et transversales dans les zones de rotules plastiques sur une structure en béton
armé. Sur une structure en acier, la section de ’acier de la pile guidera la ductilité¢ de cet
¢lément. Ainsi, il y a plastification dans une zone bien définie par la formation des rotules
plastiques (Lp) 1a ou le montre la Figure-A 1-10. En conséquence, il y a un certain degré
d’endommagement localisé dans cette zone de la colonne, sans pour autant mener a la rupture
complete de I’élément. Par exemple, lors du séisme de Northridge en 1994, un élément
architectural, rigidifiant la partie supérieure de la colonne sur le viaduc Mission-Gothic de la
route 118, a forcé la colonne a céder dans sa partie inférieure pour laquelle la conception, par
manque de confinement, est insuffisante pour résister a la demande requise (voir la Figure-A
I-11). Ceci constitue une démonstration de 1’incapacité actuelle de certaines piles a subir des

déformations dans le domaine plastique.
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Figure-A I-11 Effet d’un élément architectural sur le viaduc Mission-Gothic
de la route 118 lors du séisme de Northridge en 1994
Tirée de Moehle et Eberhard (2003)
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Enfin, tout ceci t¢émoigne qu’un bon arrangement de 1’armature et en quantité suffisante ainsi
que I’utilisation de la redondance latérale permet souvent de résoudre une bonne partie des

problémes liés au systeéme de contreventement latéral.

A cet égard, la redondance latérale consiste & une présence de plusieurs éléments ou colonnes
dans le sens transversal. Gouider (2011) ajoute que cette hyperstaticité permet de répartir plus
favorablement les sollicitations sismiques ce qui a comme effet qu'une défaillance locale
n’impliquera pas forcément 1’effondrement complet de I’ouvrage. Il conclut que « plus la

redondance latérale d’un pont augmente, plus sa vulnérabilité sismique diminue ».






ANNEXE II

TABLEAUX DES ETATS LIMITES DE DOMMAGES

Damage State

Description

0 No damage |No damage to the structure.
Hairline cracks.
Cracks at column top and bottom (1.4 to 1.6mm).
1 Minor Spalls at column faces, spalled column flares (flare ratio =< 1/3 or adequate
reinforcement exists). Flare is the relation of height and column height.
Cracks at bent cap connection.
Shear cracks.
Spalled column flares (flare ratio < 1/3 or inadequate reinforcement exists).
2 Moderate  |Flexural failure (formation of plastic hinges, buckling of longitudinal reinforcement over
a length of one column diameter.
Cracks exposing core.
Shear failure
Flexural failure without formation of plastic hinges due to inadequate confinement (due
to steel rupture or broken welds), inadequate anchorage of the steel, inadequate lap
3 Severe splices.
Wertical pull of the longitudinal column reinforcement.
Ground displacement at column base.
Tilting of substructure due to foundation failure.
4 Collapse  |Column collapse.

Figure-A 1I-1 Description des dégats associés aux états limites de dommages
Tirée de Tavares et al. (2010) et adaptée de Basoz et al. (1999)
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Limit State

Description

Slight

Minor cracking and spalling to the abutment, cracks in shear keys
at abutments, minor spalling and cracks at hinges, minor spalling at
the column (damage requires no more than cosmetic repair) or minor
cracking to the deck.

Moderate

Any column experiencing moderate (shear cracks) cracking and
spalling (column structurally still sound), moderate movement of the
abutment (<2™), extensive cracking and spalling of shear keys, any
connection having cracked shear keys or bent bolts, keeper bar fail-
ure without unseating, rocker bearing failure or moderate settlement
of the approach.

Exiensive

any column degrading without collapse — shear failure — (column
structurally unsafe), significant residual movement at connections,
or major settlement approach, vertical offset of the abutment, differ-
ential settlement at connections, shear key failure at abutments.

Complete

any column collapsing and connection losing all bearing support,
which may lead to imminent deck collapse, tilting of substructure
due to foundation failure.

N Mo damage Mo damapge to the structure

5 Shght/minor damage

Minor cracking and spalling of the ebutments, cracks in shear
keys at abutments, minor spalling and cracks at hinges, mi-
nor spalling of the column {damage requires no more than
cosmetic repair), or minor cracking of the deck.

Any column experiencing moderate (shear cracks) crack-
ing and spalling (column still sound structurally), moderate

M Moderate demege  movement of the abutment (< 50mm), extensive cracking

and spelling of shear keys, any connection having cracked
shear keys or bent bolts, keeper-bar failure without unseat-
ing, rocker-bearing failure, or moderate settlement approach,

E Extensive damage

Any column degrading without collapse - shear failure - (col-
umsn steueturally unsafe), significant residual movement at
cennections, or major approach settlement, vertical offset of
the abutment, differential seftlement at connections, shear-
key failure at abutment,

Any column collapging and connection losing all bearing sup-

o Complete damege  port, which may lead to imminent deck collapse or tilting of

substructure due to foundation failure,

b)

Figure-A II-2 Etats limites de dommages

Tirée de a) Nielson (2005) et b) Tavares (2012) et adaptée de HAZUS-MH (Federal

Emergency Management Agency, 2003)
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Tableau-A II-1 Critéres de performance
Tiré du CAN/CSA-S6-2019

Service/ Dommage Critéres de performance
» Etat général : Le pont doit demeurer essentiellement élastique avec des dommages
Service minimaux qui n'ont aucune incidence sur son niveau de performance.

immédiat :

Ouvrages en béton : Les déformations de compression du béton ne doivent pas étre
supérieures a 0,006 et les déformations de I'acier d'armature ne doivent pas dépasser
0,010.

Le pont doit . , . . . , .
pétre » | ¢ Ouvrages en acier : Les déformations de l'acier ne doivent pas dépasser la limite
. = d'¢lasticité. Il ne doit y avoir aucun voilement ou flambement.
pleinement 5] ; L . .
opérationnel | S | ° Assemblages : Les déplacements résiduels, tassements, translations ou rotations de
P our la =) I'ouvrage ou des fondations, y compris les murs de souténement et les murs en aile,
P . k] ne doivent pas compromettre le niveau de performance.
circulation = o S . . sy A .
SRR S | « Appareils d'appui et joints : Ne doivent pas avoir a étre remplacés sauf en cas de
réguliére, et £ \ ; . ' e
= dommages éventuels a des garnitures d'étanchéité.
les travaux 5 e . N .t . . .
. . & | * Eléments de retenue : Les dommages doivent étre négligeables et il ne doit y avoir
de réparation o . \ 12
aucune perte de capacité en déplacement des systémes de retenue ou des éléments
ne causent .,
liés.
aucune . . . NPT .
interruption * Fondations : Les mouvements de la fondation doivent étre limités seulement a de
du service légers désalignements des travées ou a un tassement de certaines piles ou approches
’ qui ne nuisent pas a la circulation réguliére, a condition qu'aucune réparation ne soit
nécessaire.
» Etat général : Il est possible qu'il y ait certains comportements inélastiques ainsi que
Service des dommages modérés; toutefois, les membrures principales ne doivent pas avoir a
limité : étre remplacées, doivent étre réparables sur place et étre en mesure de supporter la
charge morte plus la surcharge nécessaire pour satisfaire aux critéres de performance
Le pont doit de service pendant les travaux de réparation.
étre * Ouvrages en béton : Les déformations en traction de l'acier d'armature ne doivent
opérationnel pas dépasser 0,025.
pour la * Ouvrages en acier : Il ne doit y avoir aucun flambement des membrures principales.
circulation Il pourrait y avoir un flambement des membrures secondaires a condition que la
des stabilité soit préservée. Il ne doit y avoir aucune rupture de 1'aire nette des membrures
véhicules principales aux assemblages.
d'urgenceet | g | * Assemblages : Les assemblages principaux ne doivent pas étre altérés.
réparable = | * Déplacements : Aucun décalage permanent ne doit nuire au service et aux travaux
sans devoir £ de réparation du pont. Aucun tassement résiduel ni aucune rotation de 1'ouvrage
]
étre fermé. ? principal ne doivent s'étre produits. Il pourrait y avoir certains mouvements des murs
Au moins @ en aile a condition qu'ils puissent étre réparés et que la performance soit maintenue.
D
50% des 80 | « Appareils d'appui et joints : Les appareils d'appui en élastomere pourraient étre
voies, sans £ remplacés a condition que les exigences de service soient respectées. Si les autres
étre moins § appareils d'appui subissent des dommages, ceux-ci ne doivent pas compromettre
Q

qu'une voie,
doivent
demeurer
opérationnel
les. Le
service
régulier doit
étre rétabli
dans un
délai d'un
mois.

l'intégrité de 1'ouvrage ni le respect des exigences de service. Les joints pourraient
étre remplacés.

Eléments de retenue : Les éléments de retenue ne doivent pas se rompre et doivent
étre en mesure d'empécher une perte de travée en cas de répliques sismiques. Les
dommages subis par les éléments de retenue qui supportent les éléments, comme les
diaphragmes d'extrémité ou l'unité de fondation, doivent pouvoir étre réparés sans
entrainer la fermeture du pont.

Les déformations du sol doivent étre atténuées de manicre que les décalages
permanents des fondations soient faibles et que les objectifs précisés ci-dessus en
matiére de réparation puissent étre atteints. Les décalages de fondations doivent étre
limités de maniére que les réparations permettent de ramener la structure a sa
capacité opérationnelle d'origine.
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interrompu :

Service/ Dommage Criteres de performance
« Etat général : Un comportement inélastique est envisagé. Des membrures pourraient
Service avoir subi des dommages visibles importants, tels qu'un éclatement du béton et un

flambement des contreventements, mais il ne doit y avoir aucune dégradation de la
résistance. Les membrures doivent étre en mesure de supporter la surcharge d'une
voie de plus dans chaque direction (afin de tenir compte des véhicules d'urgence),

sans danger.

Le pé)tlrl; doit incluant les effe,ts P-del‘fa, sans que le p9nt s'effondre. . ’
opérationnel . Ouvrages en .beton : l‘gclatemfent du beton esF a}ccept‘able, mais le .beFon dq noyau
pour des conﬁpe ne doit pas subir une ’deforma}tlon supérieure a 8Q% de sa hlmlte ultime
véhicules permise pour !e béton confiné. Les déformations en traction de 'acier d'armature ne
d'urgence & doivent pas depa.sser 0,05. . . - '
la suite d'une ,E * Ouvrages en acier : Il ne doit y avoir aucun flambement des éléments qui supportent
inspection, g des charges gravitaires. ' ' . o . .
Le pont doit | &.|° Assemblages : .Il pourrait y avoir dgs dlst9r51ons importantes des joints, mais l'es
P t g‘ assemblages doivent conserver leur intégrité structurelle sous I'effet de la gravité.
répirr;)le. 5 . Dépl'a'cemen'ts structl}raux <1 pourra'it y avpir des défcglages permanent‘s a '
Les o condlt.lon qu'¥ls n'e?mpeciheng pas une circulation des sthlcules d'urgence? a la suite
réparations g Q‘une inspection ni un r@tabhs.sement §0{nplet du service du pont une fois les
du pont pour | & 1mporta}1ts travaux de réparation te’rmmes. . . o .
e R|-F ondathn§ : Les mouvements 1ateraqx et verticaux doivent e‘qe limités de maniére
rétablisseme que les Yehwglgs ’d'urgence.p‘)ulssent c1rcyler sur le pont. Les décalages de fondations
nt du plein S101V€nt etr.e’hml’tes .de manicre que les réparations permettent de ramener la structure
service asa cape.lcue opera.tlon‘ne.lle d'origine. . . o ,
pourraient * Appareils d'appql et joints : Les appareils d'appui .pourralen.t etrq endommagés ou
nécessiter les.poutres pourrawnt ne plus reposer sur les appar.el}s’ d'appui, mais les poutres
une d91Yent avoir une 10ngu§ur d'assise et une cAonnegtwlte .sufﬁsantes pour permettre aux
fermeture du Vehlcu}es d'urggnce de circuler. Il pourrait étre nécessaire de remplacer les appareils
pont Q'appul et les joints. ’ '
’ * Eléments de retenue : Les systémes de retenue pourraient avoir ét¢ endommaggés,
mais ne doivent pas subir de défaillance.

« Etat général : Les travées du pont doivent étre en place, mais le pont risque de ne
pas étre opérationnel et pourrait nécessiter des réparations majeures ou un
remplacement.

Sécurité des . Ouvrages en l?éton : Les dommages n'entra.inent pas l'écrasemept du bétonr du noyau
personnes : o confiné. Les d.eformatlons en traction de 'acier d'armature ne.dowent pas dépasser
= 0,075; toutefois, les déformations des barres d'armature en acier 35M ou plus ne
Llouvrage ne _§ doivent pas dépasser 0,060. N . .
doit pas Sl De grandes dlstorspns df: poutres et de joints poutre poteau pourraient se produire.
effondreret | £ | ° Les membrl{res dowept étre qapables de ;upporter 1?1 charge morte plus 30% des
doit g surcharges, a l'exclusion des impacts, mais y compris les effets P-delta, sans
permettre de g seeffondrer. " . . . . N
procéder & % * Les assemblages sc?l llgltes en flexion pourralent subir des ruptures qui n'entrameqt
g pas une augmentation importante des risques d'effondrement. Les assemblages qui
une ) ' o . .
evacuation | & transmettent 1'effort de cisaillement doivent demeurer intacts.

Déplacements : Les décalages permanents doivent étre limités de sorte que le pont
puisse étre évacué sans danger.

Fondations : Les mouvements latéraux et verticaux du sol ne doivent pas provoquer
un effondrement de la superstructure du pont ni empécher les opérations
d'évacuation.




Daroge Doiporter | [ermtimate[acp seqired | e o005
1 None (pre-yield) Mormal None -
2 MinarSlight slight damage Inspect, adjust, patching | <2 days
3 Maderate Repairable damage Repair components <3 weeks
4 Major/Extensive krepairable damage | Rebuild components | <3 months
5 CompleefCallapse Irrepairable damage Rebuild structure »3Imanths

Figure-A 1I-3 Types de réparations et chronologie associée

Percent Functional

Tirée de Mander (1999)
— 1 o = = <
" —Slight - Hazus ! =o~Slight
- - -Moderate - Hazus ' -8-Moderate
--- Extensive - Hazus E 0.8 . -~ Extensive
- - -Complete - Hazus| § i « Complete
1 8 06 !
lf - === == B~ = == g e s e P-=---
— )
| & o4 : :
g ' '
o : !
{02 : '
0:_-_-_:::_'_';0__:___1.’JT::W—‘——— - 0 s + +
10 10 10° 10’
Time (days) Time (days)

Figure-A I1-4 Courbes de restauration de la fonctionnalité du pont
Tirée a gauche de Nielson (2005) et adaptée de HAZUS-MH du
Federal Emergency Management Agency (2003)
ainsi qu’a droite de Nielson et DesRoches (2007)

Ha Ho

Elastique % 1 1
Immediate Occupancy (I0)| 20 1,79 2,13
Life Safety (LS) 80 4,14 5,53
Collapse Prevention (CP) 100 493 6,66

Figure-A 1I-5 Niveaux de sécurité
Adaptée du FEMA 356 du
Federal Emergency Management Agency (2000)
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Dg't::'fe No Damage Slight Damage | Moderate Damage | Extensive Damage | Complete Damage
C"'}.“J;m <10 L0420 20<p<A 0 40570 7.0<p
Fixed Bearings
High Type &1 L<5<6 <5220 20<5<40 408
(4 mm)
E"%ﬂ‘;‘"ﬁﬂs 5450 50<5<100 1005150 15025255 2554
Fixed Dowels
o,
o o 58 R<5<100 100<5<150 1505255 25524
Expansion Dowels 530 30<5<100 100<5<150 1505255 25525
(4 mm)
Abunitreats in Active Action S 4<FR B<525 2525450 50<8
(&, mum)
m’““""“'f;:ﬁf“ Antion 57 7<5<15 15<5<37 375146 1465

Figure-A 11-6 Définition des états limites de
dommages en fonction des ¢léments du pont
Tirée de Choi et al. (2004)

Component Slight Moderate Extensive Complete
Congrete Column (i) 1.0 1.58 3.22 6.84
High-Steel Bearing Fixed-Long (mm) 6 20 40 255
High-Steel Bearing Fixed-Tran (mm) 6 20 40 255
High-Steel Bearing Rocker-Long (mm) 50 100 150 255
High-Steel Bearing Rocker-Tran (mm) 6 20 40 255
Low-Steel Bearing Fixed-Long (mm) 6 20 40 255
Low-Steel Bearing Fixed-Tran (mm) 6 20 40 255
Low-Steel Bearing Sliding-Long (mm) 50 100 150 255
Low-Steel Bearing Sliding-Tran (mm) 6 20 40 255
Elastomeric Bearing Fixed-Long (mm) 30 100 150 255
Elastomeric Bearing Fixed-Tran {mm) 30 100 150 255
Elastomeric Bearing Expan-Long (mm) 30 100 150 255
Elastomeric Bearing Expan-Tran (mm) 30 100 150 255
Abutment-Active (mm) 4 8 25 50
Abutment-Tran (mm) 4 8 25 50

Figure-A II-7 Valeurs médianes pour des états limites de
dommages prescriptifs
Tirée de Nielson (2005)
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Component Slight Moderate Exlensive Complete
S f S p S, B S B
Columns
Non-seismically designed 10 025 158 025 322 047 418 047
Seismically designed 1.0 025 511 025 750 047 9.00 047
Elastomeric bearing pads with steel dowels
Fixed bearing — Long, (mm) 30,0 025 1000 025 1500 047 2550 047
Fixed bearing — Trans. (mm) 30,0 025 1000 025 1500 047 2550 047
Expansion bearing — Long. {mm) 30,0 025 1000 025 1500 047 2550 047
Expansion bearing — Trans (mm) 30,0 025 1000 025 1500 047 2550 047
Steel bearings
Fixed bearing — Long, {mm) 60 025 200 025 400 047 2550 047
Fixed bearing — Trans, (mm) 60 025 200 025 400 047 2550 047
Expansion bearing—Long. (mm) —> 6.0 025 200 025 400 047 2550 047
Expansion bearing — Trans (mm) I% 30.0 025 1000 025 1500 047 2550 047
Abutments
Passive response (mm) 370 025 1460 025 1000 047 1000 047
Active response (mim) 975 025 379 035 772 047 1000 047
Transverse response (mm) 975 025 379 025 772 047 1000 047

Figure-A II-8 Etats limites de dommages prescriptifs
des ¢léments d'un pont
Tirée de Ramanathan et al. (2011)

Entre la Figure-A 1I-7 et la Figure-A 1I-8, on constate plusieurs différences entre les mémes
paramétres, notamment a 1’état limite « complete ». Par exemple, la ductilité des colonnes
« Concrete Column » est de 6,84 versus « Columns Non-seismically designed » avec une
valeur de 4,18 et « Columns Seismically designed » avec une valeur de 9,00. De méme, il y a
une inversion des valeurs de déformation longitudinale et de déformation transversale dans les
appareils d’appui mobiles en acier (« High-Steel Bearing Rocker-Long » ou « Low-Steel
Bearing Sliding-Long » avec 50, 100, 150 et 255 mm et « High-Steel Bearing Rocker-Tran »
ou « Low-Steel Bearing Sliding-Tran » avec 6, 20, 40 et 255 mm versus « Expansion Bearing-
Long » avec 6, 20, 40 et 255 mm et « Expansion Bearing-Trans » avec 30, 100, 150 et
255 mm). Enfin, des valeurs différentes au niveau de la déformation dans les culées
(« Abutment-Active » et « Abutment-Tran » avec 4, 8, 25 et 50 mm versus « Active response »
et « Transverse response» avec 9,75, 37,9, 77,2 et 1000 mm. Ces disparités peuvent
s’expliquer par plusieurs facteurs, tel que 1’année a laquelle I’étude a été réalisée, la précision

de I’é¢tude ou le point de vue des analystes qui ont effectué ces estimations.



Damage states Chei (2002) | Choi (2004) | Nielson (2005) | Padgett (2007)
Type Di5plac.efnent Cun’egtl..ue Cun'zft!.lre Cun‘z_m_.lre
' Ductility Ductility Ductility Ductility
Slight damage 1.0<, 11 <1.2 1.0<, 1 <2.0 1.0<. 1 <1.58 1.29<. 1 <2.10
Moderate damage 1.2<. f1 <1.76 2.0< 41 <4.0 1.58<. f1<3.22 2.10<. p1 <3.52
Extensive damage| 1.76<. 1/ <4.76 4.0< 1 <7.0 3.22< [ <6.84 | 3.52< p<5.24
Complete damage 4.76<. i 7.0< 6.84<. U 5.24<

Figure-A II-9 Définition des états limites de dommages
en fonction de la ductilité des colonnes
Tirée de Tavares et al. (2010)

Component Blight Maderata Extenslve  Complete
) S5 B S Boe B¢ Bo S Po
Column (displacement ductility) 10 0250 108 0250 176 0460 3.0 046D
Elastomeric bearing, transverse (mm) 30 0.250 60 0250 150 0460 300 (0460
Abutment wing wall (mm) 7 0250 15 0250 30 0460 60 0460

Figure-A II-10 Capacités quantitatives aux états limites de dommages
pour le pont de Chemin des Dalles

Tirée de Tavares (2012)
Component Slight Mederate — Extansive Complate
S¢e fc So Po S Pe Se Bo
Column (drlft) {mm) 5 0250 T 0250 11 0460 30 0.460
Abutment back wall {mm) T 0260 15 0250 30 0460 60 0.460
Abutment wing wall {mm) T 0250 15 0250 30 04860 60 0.460
Abutment footing, longitudinal (mm) 4 0250 20 0250 40 0450 BO 0.460
Abutment footing, transversa {mm) 4 0250 20 0250 40 0450 B0 - 0.46D
Elastomeric bearing, longitudingl (mm) 30 0.250 60 0250 150 0.460 300 0.460
Elastomeric bearing, transverse ([mm) 30 0.250 60 0.250 150 0.460 300 0.460

Figure-A II-11 Capacités quantitatives aux états limites de dommages
Tirée de Tavares (2012) et Tavares et al. (2012)




ANNEXE III

STATISTIQUES SUR L’INVENTAIRE DU PARC DE PONTS

Cette procédure d’échantillonnage et I’étude statistique de I’inventaire ont été réalisées
rigoureusement sur 452 ponts pertinents afin de rester suffisamment représentatif des 733 ponts
de I’échantillon générique du parc de ponts offert par le MTQ pour la Direction territoriale de
la Capitale-Nationale. La forte représentativité de ce dernier permet de faire une extrapolation

pour I’ensemble du parc de ponts du Québec.

111.1 Conditions de retenue

Tableau-A I1I-1 Conditions de retenus - Global

Conditions de retenue (Continue/Discontinues) — Global
330 | 45%

Mixtes 21 | 3%
Continues (Rotulé-Encastré-Rotulé) 95 | 13% | 732 | 100,0%

Intégral (Encastré-Encastré-Encastré) 144 | 20%
142 | 19%

Conditions de retenue (Continue/Discontinues) - Global
350 330
300 -
250
200 -
142
150
100 -
0 ‘ ||
Discontinues (Rotulé-Rotulé- Mixtes Continues (Rotulé-Encastré- Integral (Encastré-Encastré- S/0
Rotulé) Rotu]e) Encastré)

Figure-A III-1 Conditions de retenus - Global
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Tableau-A I1I-2 Conditions de retenus — 1 travée

50%
0 0%
Continues (Rotulé-Encastré-Rotulé) 0 0% | 513 | 100,0%

Intégral (Encastré-Encastré-Encastré) 119 | 23%
137 | 27%

300

250 -

200 -

150 -+

100

50 -+

Conditions de retenue (Continue/Discontinues) - 1 Travée

257
137
119
0 0 . .
T T T T 1
Discontinues (Rotulé-Rotulé- Mixtes Continues (Rotulé-Encastré- Intégral (Encastré-Encastré- S/0
Rotulé) Rotulé) Encastré)

Figure-A III-2 Conditions de retenus — 1 travée

Tableau-A 111-3 Conditions de retenus — 2 travées

28 | 42%
3| 5%
Continues (Rotulé-Encastré-Rotulé) 20 | 30% | 66 | 100,0%

Intégral (Encastré-Encastré-Encastré) 11 | 17%
ﬁ 4 | 6%

50

Conditions de retenue (Continue/Discontinues) - 2 Travées

45

40

35

30

28

25 4
20 4
15
10 -

11

||

T T
Discontinues (Rotulé-Rotulé- Mixtes Continues (Rotulé-Encastré- Intégral (Encastré-Encastré- S/0
Rotulé) Rotulé) Encastré)

Figure-A III-3 Conditions de retenus — 2 travées




Tableau-A 11I-4 Conditions de retenus — 3 travées

29 | 32%
31 3%
Continues (Rotulé-Encastré-Rotulé) 48 | 53% | 90 | 100,0%
Intégral (Encastré-Encastré-Encastré) 10 | 11%
0| 0%
Conditions de retenue (Continue/Discontinues) - 3 Travées
50 48
45
40
35
29
30
25
20
15 10
10 -
] 3 m
0 - T T
Discontinues (Rotulé-Rotulé- Mixtes Continues (Rotulé-Encastré- Intégral (Encastré-Encastré- s/0
Rotulé) Rotulé) Encastré)

Figure-A I1I-4 Conditions de retenus — 3 travées

Tableau-A III-5 Conditions de retenus — Global, mais a travées multiples

73 | 33%
21 | 10%
Continues (Rotulé-Encastré-Rotulé) 95 | 43% | 219

Intégral (Encastré-Encastré-Encastré) | 25 | 11%
51 2%

100,0%
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100
90
80
70
60
50
40
30
20
10

Conditions de retenue (Continue/Discontinues) - Global, mais a

travées multiples

73
I .
21
5
Discontinues (Rotulé-Rotulé- Mixtes Continues (Rotulé-Encastré- Intégral (Encastré-Encastré- S/0

Rotulé) Rotulé) Encastré)

Figure-A III-5 Conditions de retenus — Global, mais a travées multiples
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I11.2 Longueur

Tableau-A III-6 Répartition des longueurs des travées — 1 travée — Longueur du tablier

Longueur du TABLIER

S/O 0 0,0% 0 0% 0 0%
<5m 10 4,2%
5-10m 59 24,8% 125 52,5%
10 - I5m 56 23,5%
15 -20m 46 19,3%
20 -25m 18 7,6%
25 - 30m 15 6,3% 238 | 100,0%
238 | 100,0%
30-35m 19 8,0%
35-40m 13 5,5% 113 47,5%
40 - 45m 1 0,4%
45 - 50m 1 0,4%
50 - 100m 0 0,0%
100 - 500m 0 0,0%

70

o Longueur des travées - 1 Travée
60 56

50 46

40
30 /

20 18 5

/ 10
10
0 / .
0 : : : : : : :
stb

T
<5m 5-10m 10-15m 15-20m 20-25m 25-30m 30-35m 35-40m 40-45m 45-50m 50-100m 100-500m

-10

Figure-A III-6 Répartition des longueurs des travées — 1 travée — Longueur du tablier
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Tableau-A III-7 Répartition des longueurs des travées — 1 travée — Longueur de la travée 1

Longueur de la TRAVEE 1

S/O 0 0,0% 0 0% 0 0%
<5m 10 4,2%
5-10m 59 24,8% 125 52,5%
10 -15m 56 23,5%
15 -20m 45 18,9%
20 - 25m 18 7,6%
25 -30m 17 7,1% 238 | 100.0% 238 | 100,0%
30-35m 18 7,6%
35-40m 12 5,0% 113 47,5%
40 - 45m 2 0,8%
45 - 50m 1 0,4%
50 - 100m 0 0,0%
100 - 500m 0 0,0%

70

o Longueur des travées - 1 Travée
60 56

50 a5

40

30

20 18 \\1
/ 10
10
0 / .
0 : : - : . .
b

T T T
<5m 5-10m 10-15m 15-20m 20-25m 25-30m 30-35m 35-40m 40-45m 45-50m 50-100m 100-500m

-10

Figure-A I1I-7 Répartition des longueurs des travées — 1 travée — Longueur de la travée 1

Médiane +/- 1 Ecart-type
73%

Médiane +/- 2 Ecarts-types
96%
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Tableau-A III-8 Répartition des longueurs des travées — 2 travées — Longueur du tablier

Longueur du TABLIER
|
S/O 0 0,0% 0 0% 0 0%
<5m 0 0,0%
5-10m 0 0,0% 0 0,0%
10 - I5m 0 0,0%
15 -20m 0 0,0%
20 - 25m 2 7,1%
25 -30m 2 7,1% 28 | 100,0% 28 | 100,0%
30 -35m 1 3,6%
35-40m 5 17,9% 28 100,0%
40 - 45m 0 0,0%
45 - 50m 1 3,6%
50 - 100m 16 57,1%
100 - 500m 1 3,6%
18
6 Longueur des travées - 2 Travées 10
14
12
10
: \
‘ : \
\ |
2T T .
Ly o o 0 ol w7 m H m
5 S/0 <5m = 15-20m  20-25m 25-30m 30-35m 35-40m 40-45m 45-50m 50-100m 100-500m
-4

Figure-A III-8 Répartition des longueurs des travées — 2 travées — Longueur du tablier
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Tableau-A III-9 Répartition des longueurs des travées — 2 travées — Longueur de la travée 1

Longueur dela TRAVEE 1
S/0 2 7,1% 2 7% | 2 | 1%
<5m 0 0,0%
5-10m 0 0,0% 2 7,1%
10 - 15m 2 7,1%
15 - 20m 7 25,0%
20 - 25m 2 7,1%
25-30m 4 14,3% 28 | 100,0%
26 | 92,9%
30 - 35m 8 28,6%
35 - 40m 1 3,6% 24 85,7%
40 - 45m 1 3,6%
45 - 50m 1 3,6%
50 - 100m 0 0,0%
100 - 500m 0 0,0%

Longueur des travées - 2¢Travées

7
7
6
5
4
4
3
2 2
P
1 \1\ 1
1
: HEE_ - o

S/0 <5m 5-10m 10-15m 15-20m 20-25m 25-30m 30-35m 35-40m 40-45m 45-50m 50-100m 100-500m

Figure-A III-9 Répartition des longueurs des travées — 2 travées — Longueur de la travée 1

Médiane +/- 1 Ecart-type
73%

Médiane +/- 2 Ecarts-types
96%
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Tableau-A III-10 Répartition des longueurs des travées — 2 travées — Longueur de la travée 2

\ |

S/O 2 7,1% 2 7% 2 7%
<5m 0 0,0%
5-10m 0 0,0% 2 7,1%
10 - 15m 2 7,1%
15 -20m 7 25,0%
20 -25m 2 7,1%
25 -30m 4 14,3% 26 | 92.9%
30-35m 8 28,6%
35 -40m 0 0,0% 24 85,7%
40 - 45m 2 7,1%
45 - 50m 0 0,0%
50 - 100m 1 3,6%
100 - 500m 0 0,0%

28

Longueur de la TRAVEE 2

100,0%

Longueur des travées - 2¢Travées

2

2 -
1 -

0
0 - T

Ajf ﬂl |

s/0 <5m

5-10m 10-15m 15-20m 20-25m 25-30m 30-35m 35-40m 40-45m 45-50m 50-100m 100-500m

Figure-A III-10 Répartition des longueurs des travées — 2 travées — Longueur de la travée 2

Médiane +/- 1 Ecart-type

73%

Médiane +/- 2 Ecarts-types

96%
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Tableau-A III-11 Répartition des longueurs des travées — 3 travées — Longueur du tablier

Longueur du TABLIER

S/0 0 0,0% 0 0% | 0 | 0%

<5m 0 0,0%

5-10m 0 0,0% 0 0,0%

10 - 15m 0 0,0%

15 - 20m 1 3,4%

20 - 25m 0 0,0%

25-30m 0 0,0% 29 | 100,0%

29 | 100,0%

30 - 35m 1 3,4%

35 - 40m 3 10,3% 29 100,0%

40 - 45m 1 3,4%

45 - 50m 2 6,9%

50 - 100m 14 48,3%

100 - 500m 7 24,1%

16
Longueur des travées - 3 Travées

14

12

10

14
7
6
4 3
2
2 1 1/./1
oo o o g e o L]

S/O\‘Mm 10-15m 15-20m 20-25m 25-30m 30-35m 35-40m 40-45m 45-50m 50-100m 100-500m

Figure-A III-11 Répartition des longueurs des travées — 3 travées — Longueur du tablier
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Tableau-A III-12 Répartition des longueurs des travées — 3 travées — Longueur de la travée 1

Longueur de la TRAVEE 1

S/O 4 13,8% 4 14% 4 14%
<5m 1 3,4%
5-10m 0 0,0% 5 17,2%
10 - 15m 4 13,8%
15 -20m 7 24,1%
20 - 25m 3 10,3%
25 -30m 3 10,3% 25 | 86.2% 29 | 100,0%
30-35m 3 10,3%
35 -40m 2 6,9% 20 69,0%
40 - 45m 1 3,4%
45 - 50m 0 0,0%
50 - 100m 1 3,4%
100 - 500m 0 0,0%

7

Longueur des travées - 3 Travées

|. fr 1.

<5m

5-10m

10-15m 15-20m  20-25m 25-30m 30-35m 35-40m 40-45m 45-50m 50-100m 100 - 500m

Flgure-A IT1-12 Répartition des longueurs des travées — 3 travées — Longueur de la travée 1

Médiane +/- 2 Ecarts-types

Médiane +/- 1 Ecart-type
72%

96%
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Tableau-A III-13 Répartition des longueurs des travées — 3 travées — Longueur de la travée 2

\ |

Longueur de la TRAVEE 2

S/O 4 13,8% 4 14% 4 14%
<5m 0 0,0%
5-10m 2 6,9% 5 17,2%
10 - 15m 3 10,3%
15 -20m 6 20,7%
20 -25m 3 10,3%
25 -30m 1 3,4% 25 | 86.2% 29 100,0%
30-35m 4 13,8%
35 -40m 4 13,8% 20 69,0%
40 - 45m 0 0,0%
45 - 50m 0 0,0%
50 - 100m 2 6,9%
100 - 500m 0 0,0%

¢ Longueur des travées - 3 Travées

Talll o+

0
<5m 5-10m 10-15m 15-20m 20-25m 25-30m 30-35m 35-40m 40-45m 45-50m 50-100m 100-500m

Flgure-A I11-13 Répartition des longueurs des travées — 3 travées — Longueur de la travée 2

Médiane +/- 1 Ecart-type
72%

Médiane +/- 2 Ecarts-types
92%
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Tableau-A III-14 Répartition des longueurs des travées — 3 travées — Longueur de la travée 3

\

Longueur de la TRAVEE 3

S/O 4 13,8% 4 14% 4 14%
<5m 1 3,4%

5-10m 0 0,0% 5 17,2%

10 - 15m 4 13,8%

15 -20m 7 24,1%

20 - 25m 3 10,3%

25 -30m 3 10,3% 25 | 86.2% 29 100,0%

30 -35m 3 10,3%

35 -40m 2 6,9% 20 69,0%

40 - 45m 1 3,4%

45 - 50m 0 0,0%

50 - 100m 1 3,4%

100 - 500m 0 0,0%

7 Longueur des travées - 3 Travées

|. fr 1.

<5m 5-10m 10-15m 15-20m 20-25m 25-30m 30-35m 35-40m 40-45m 45-50m 50-100m 100- 500m

Flgure-A I11-14 Répartition des longueurs des travées — 3 travées — Longueur de la travée 3

Médiane +/- 1 Ecart-type
80%

Médiane +/- 2 Ecarts-types
96%
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Hauteur
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Tableau-A III-15 Répartition des hauteurs des piles — 2 travées — Hauteur de la pile 1

Hauteur des colonnes de la pile - 2 Travées
Min (m) | Max (m) | Moy (m) | Méd (m) | E-Type Hauteur a la PILE 1
S/O 0 0,0% 0 0,0% 0 0,0%
<2m 0 0,0%
2 -4m 3 12,5% 22 91,7%
4 - 6m 19 79,2%
6 - 8m 2 8,3%
8-10 0 0,0%
= : 24 | 100,0%
10 - 12m 0 0,0% 24 | 100,0%
12 - 14 0 0,0%
- . 2 8,3%
14 - 16m 0 0,0%
16 - 18m 0 0,0%
18 - 20m 0 0,0%
>20m 0 0,0%
25
Hauteur des colonnes de la pile - 2 Travées
20 - 19
15
10
5 3
2
o/ M m : | 0o o
<2m 2-4m 6-8m 8-10m 2m 14-16 m 16-18 m 18- 20m
5

Figure-A III-15 Répartition des hauteurs des piles — 2 travées — Hauteur de la pile 1

Médiane +/- 1 Ecart-type

75%

Médiane +/- 2 Ecarts-types

92%
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Tableau-A III-16 Répartition des hauteurs des piles — 3 travées — Hauteur des piles combinées

Hauteur aux piles COMBINEES

S/O 32 133,3% 32 133,3% | 32 | 133,3%
<2m 0 0,0%
2 -4m 8 33,3% 24 30,8%
4 -6m 16 66,7%
6 - 8m 16 66,7%
8 - 10m 1 4,2%
78 100,0%
10 - 12m 1 4,2% 46 | 59,0%
12 - 14m 0 0,0%
22 28,2%
14 - 16m 2 8,3%
16 - 18m 0 0,0%
18 - 20m 2 8,3%
>20m 0 0,0%

35
- Hauteur des colonnes de la pile - 3 Travées

30

25 -

20

16 16
15 - \
10 - \ 8
> 2 2
v ! ! 0 0 0
0 - : : : : . - : : : :
0 <2m  2-4m  4-6 6-8 8-10m 10- 12 W12~

S/ -6m -8m 14m 14-16m 16-18m 18-20m >20m

5
Figure-A III-16 Répartition des hauteurs des piles — 3 travées — Hauteur des piles combinées
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Tableau-A III-17 Répartition des hauteurs des piles — 3 travées — Hauteur de la pile 1

Hauteur 3 la PILE 1
S/O 16 66,7% 16 66,7% | 16 | 66,7%
<2m 0 0,0%
2-4m 4 16,7% 12 30,8%
4 - 6m 8 33,3%
6 - 8m 8 33,3%
8-10m 0 0,0% 39 | 100.0%
10 - 12m 1 4,2% 23 | 59,0% ’
12 - 14m 0 0,0%
11 28,2%
14 - 16m 1 4,2%
16 - 18m 0 0,0%
18 - 20m 1 4,2%
>20m 0 0,0%
18
ol 1 Hauteur des colonnes de la pile - 3 Travées
14
12 -
10 -
8
6
4
2 \/ \{ﬂ/ 0
0
S/0 -8m 8-10m 10-12m 14m 14- 16m 16 - 18m 18- 20m >20m

Figure-A III-17 Répartition des hauteurs des piles — 3 travées — Hauteur de la pile 1

Médiane +/- 1 Ecart-type
87%

Médiane +/- 2 Ecarts-types
91%
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Tableau-A III-18 Répartition des hauteurs des piles — 3 travées — Hauteur de la pile 2

Hauteur a la PILE 2

S/O 16 66,7% 16 66,7% | 16 | 66,7%
<2m 0 0,0%
2 -4m 4 16,7% 12 30,8%
4 - 6m 8 33,3%
6 - 8m 8 33,3%
8-10m 1 4,2% 39 | 100.0%
10 - 12m 0 0,0% 23 | 59,0% o
12 - 14m 0 0,0%
11 28,2%
14 - 16m 1 4,2%
16 - 18m 0 0,0%
18 - 20m 1 4,2%
>20m 0 0,0%
18 ,
ol 6 Hauteur des colonnes de la pile - 3 Travées
14 -
12
10 -
8 8
il |
6
\ ’
il A
2 \_/ 1 1 1
o | 0 | , | | | | 0 | 0 m/o
S/0 <2m 2-4m 4-6m 6-8m 8-10m 10-12m ~14m 14-16m 16-18m 18-20m  >20m

Figure-A III-18 Répartition des hauteurs des piles — 3 travées — Hauteur de la pile 2

Médiane +/- 1 Ecart-type
87%

Médiane +/- 2 Ecarts-types
91%
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1114 Biais
Tableau-A III-19 Répartition des biais des tabliers — 1 travée
Biais pour les ponts a 1 travée
S/0 0-20 20,1-40 40,1-60 Total / Global
Nombre 0 194 39 5
Minimum (°) 0,000 20,320 41,470
Maximum (°) 20,000 40,000 58,350
Moyenne (°) 3,092 27,484 48,006
Meédiane (°) 0,000 26,870 45,000
Ecart-type (°) 5,948 5,628 6,570

Tableau-A III-20 Répartition des biais des tabliers — 2 travées

Biais pour les ponts a 2 travées
S/0 0-20 20,1-40 40,1-60 Total / Global
Nombre 2 19 5 2

Minimum (°) 0,000 20,560 46,280
Maximum (°) 18,600 30,000 58,000
Moyenne (°) 4,866 25,627 52,140
Médiane (°) 0,000 25,600 52,140
Ecart-type (°) 7,484 4,539 8,287

Tableau-A III-21 Répartition des biais des tabliers — 3 travées

Biais pour les ponts a 3 travées

S/O| 0-20 20,1-40 | 40,1-60 Total / Global
Nombre 1 24 2 2
Minimum (°) 0,000 26,600 55,460
Maximum (°) 18,420 | 26,600 58,590
Moyenne (°) 2,829 26,600 57,025
Meédiane (°) 0,000 26,600 57,025
Ecart-type (°) 6,626 0,000 2,213
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115 Types de structures de I’inventaire

Les numéros de la premiére colonne sont associés aux types de structures selon la classification

des types de structures du Ministére des Transports du Québec (2012b).

Tableau-A III-22 Types de structures — Global

Types de structures - Global
12 | Ponceau portique en béton armé 7 1,0%
13 | Ponceau rectang. en béton armé 110 | 15,0%
15 | Ponceau circulaire en acier 6 0,8%
17 | Ponceau elliptique en acier 4 0,5%
18 | Ponceau arqué en acier 8 1,1%
19 | Ponceau voité en béton armé 7 1,0%
31 | Pont a dalle pleine en béton armé 43 | 5,9%
32 | Pont a dalle pleine en béton précont. 6 0,8%
34 | Pont a dalle évidée en béton précont. 7 1,0%
35 | Portique en béton armé 80 | 10,9%
36 | Port. béton armé, ss remblai 32 | 4,4%
37 | Portique en béton précontraint 3 0,4%
38 | Pont a béquilles, béton armé 15 2,0%
41 |Pont a poutres en béton armé 55 7,5%
42 | Pont a pout. béton précont., préfabr. 96 | 13,1%
43 | Pont a pout. béton préc., coul. place 54 | 7,4%
44 | Pont a poutres en acier 44 | 6,0%
45 | Pont acier-bois 119 | 16,2%
46 | Pont a poutres en bois 1 0,1%
47 | Portique en béton armé 5 0,7%
50 | Pont a béquilles, béton armé 2 0,3%
52 | Pont a poutres en acier enr. de béton 10 | 1,4%
56 | Pont a poutres-caissons en béton armé 1 0,1%
57 | Pont a pout.-cais. en béton précont. 2 0,3%
61 | Pont a tablier inférieur, en acier 8 1,1%
65 | Pont a tablier supérieur, en acier 2 0,3%
67 |Pont couvert 1 0,1%
73 | Pont a tablier interm., béton armé 1 0,1%
75 | Pont a tablier supér., béton armé 3 0,4%
81 | Pont suspendu 1 0,1%
733 | 100%




Tableau-A III-23 Regroupement des types de structures — Global

245

Types de ponts Numéros de la classification MTQ Effectif | %
Portiques et ponceaux | 11, 12, 13, 14, 15, 17, 18, 19, 20, 21, 35, 36, 37 35%
Ponts en bois 45, 46, 66, 67 121 17%
Ponts en arc en acier |72,74,76 0 0%
Ponts dpoutres en 1 44 55 58 61,62, 63,64, 65, 71, 73,75, 85 68 | 9%
acier et ponts mobiles
Ponts en béton 31,32, 33,34, 38, 39,41, 42, 43, 47, 48, 49, 50, 51, 56, 57, 81, 82 E
733

Ponts en arcen
acier
0%

Ponts en bois
Ponts a poutres 17%
enacieret ____—
ponts mobiles
9%

Figure-A III-19 Regroupement des types de structures — Global
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Tableau-A II1-24 Types de structures — 1 travée

Types de structures - 1 Travée

12 | Ponceau portique en béton armé 7 1,4%
13 | Ponceau rectang. en béton armé 106 | 20,7%
15 | Ponceau circulaire en acier 1,0%
17 | Ponceau elliptique en acier 4 0,8%
18 | Ponceau arqué en acier 1,6%
19 | Ponceau voité en béton armé 7 1,4%
31 | Pont a dalle pleine en béton armé 25 4,9%
32 | Pont a dalle pleine en béton précont. 0 0,0%
34 | Pont a dalle évidée en béton précont. 0 0,0%
35 | Portique en béton armé 78 | 152%
36 | Portique en béton armé, ss remblai 31 6,0%
37 | Portique en béton précontraint 1 0,2%
38 | Pont a béquilles, béton armé 0 0,0%
41 |Pont a poutres en béton armé 32 6,2%
42 | Pont a pout. béton précont., préfabr. 47 | 9,2%
43 | Pont a pout. béton préc., coul. place 2 0,4%
44 | Pont a poutres en acier 28 5,5%
45 | Pont acier-bois 109 | 21,2%
46 | Pont a poutres en bois 0 0,0%
47 |Portique en béton armé 4 0,8%
50 | Pont a béquilles, béton armé 0 0,0%
52 | Pont a poutres en acier enr. de béton 7 1,4%
56 | Pont a poutres-caissons en béton armé 0 0,0%
57 | Pont a pout.-cais. en béton précont. 0 0,0%
61 | Pont a tablier inférieur, en acier 7 1,4%
65 | Pont a tablier supérieur, en acier 0 0,0%
67 | Pont couvert 1 0,2%
73 | Pont a tablier interm., béton armé 1 0,2%
75 | Pont a tablier supér., béton armé 3 0,6%
81 | Pont suspendu 0 0,0%

513 | 100%




Tableau-A III-25 Types de structures — 2 travées

Types de structures - 2 Travées

12 | Ponceau portique en béton armé 0 0,0%
13 | Ponceau rectang. en béton armé 4 6,1%
15 | Ponceau circulaire en acier 0 0,0%
17 | Ponceau elliptique en acier 0 0,0%
18 | Ponceau arqué en acier 0 0,0%
19 | Ponceau voité en béton armé 0 0,0%
31 |Pont a dalle pleine en béton armé 3 4,5%
32 | Pont a dalle pleine en béton précont. 3 4,5%
34 | Pont a dalle évidée en béton précont. 0 0,0%
35 | Portique en béton armé 2 3,0%
36 | Port. béton armé, ss remblai 1 1,5%
37 | Portique en béton précontraint 2 3,0%
38 | Pont a béquilles, béton armé 3 4,5%
41 | Pont a poutres en béton armé 9 13,6%
42 | Pont a pout. béton précont., préfabr. 14 | 21,2%
43 | Pont a pout. béton préc., coul. place 12 | 18,2%
44 | Pont a poutres en acier 6 9,1%
45 | Pont acier-bois 4 6,1%
46 | Pont a poutres en bois 0 0,0%
47 |Portique en béton armé 0 0,0%
50 | Pont a béquilles, béton armé 1 1,5%
52 | Pont a poutres en acier enr. de béton 1 1,5%
56 | Pont a poutres-caissons en béton armé 0 0,0%
57 | Pont a pout.-cais. en béton précont. 0 0,0%
61 | Pont a tablier inférieur, en acier 1 1,5%
65 | Pont a tablier supérieur, en acier 0 0,0%
67 | Pont couvert 0 0,0%
73 | Pont a tablier interm., béton armé 0 0,0%
75 | Pont a tablier supér., béton armé 0 0,0%
81 | Pont suspendu 0 0,0%

66 | 100%

247
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Tableau-A III-26 Types de structures — 3 travées

Types de structures - 3 Travées

12 | Ponceau portique en béton armé 0 0,0%
13 | Ponceau rectang. en béton armé 0 0,0%
15 | Ponceau circulaire en acier 0 0,0%
17 | Ponceau elliptique en acier 0 0,0%
18 | Ponceau arqué en acier 0 0,0%
19 | Ponceau voité en béton armé 0 0,0%
31 | Pont a dalle pleine en béton armé 13 | 14,4%
32 | Pont a dalle pleine en béton précont. 1 1,1%
34 | Pont a dalle évidée en béton précont. 6 6,7%
35 | Portique en béton armé 0 0,0%
36 | Port. béton armé, ss remblai 0 0,0%
37 | Portique en béton précontraint 0 0,0%
38 | Pont a béquilles, béton armé 9 10,0%
41 |Pont a poutres en béton armé 11 | 12,2%
42 | Pont a pout. béton précont., préfabr. 18 | 20,0%
43 | Pont a pout. béton préc., coul. place 16 | 17,8%
44 | Pont a poutres en acier 8 8,9%
45 | Pont acier-bois 5 5,6%
46 | Pont a poutres en bois 0 0,0%
47 |Portique en béton armé 1 1,1%
50 | Pont a béquilles, béton armé 1 1,1%
52 | Pont a poutres en acier enr. de béton 1 1,1%
56 | Pont a poutres-caissons en béton armé 0 0,0%
57 | Pont a pout.-cais. en béton précont. 0 0,0%
61 | Pont a tablier inférieur, en acier 0 0,0%
65 | Pont a tablier supérieur, en acier 0 0,0%
67 | Pont couvert 0 0,0%
73 | Pont a tablier interm., béton armé 0 0,0%
75 | Pont a tablier supér., béton armé 0 0,0%
81 | Pont suspendu 0 0,0%

90 | 100%
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111.6 Dimensions du chevétre

Tableau-A III-27 Dimensions du chevétre — Global, 1 travée, 2 travées et 3 travées

Longueur (Sens longitudinal du pont) | | Largeur (Sens transversal du pont) | | Hauteur
Global Global Global
Minimum | Moyenne [ Médiane | Maximum i@l Minimum | Moyenne | Médiane [ Maximum @l Minimum [ Moyenne | Médiane | Maximum]
1 1480 1230 12200 1220 14742 11700 52845 1 5858 1185 9090
Ponta 1travée Ponta1travée Ponta 1travée
Minimum | Moyenne [ Médiane | Maximum i@l Minimum | Moyenne | Médiane | Maximum [l Minimum [ Moyenne | Médiane | Maximun]
305 1502 2100 2100 4000 12122 12610 20490 305 768 1000 1000
Pont a2 travées Pont a 2 travées Ponta 2 travées
Minimum | Moyenne [ Médiane | Maximum| |Minimum|Moyenne |Médiane [Maximum| [Minimum|Moyenne|Médiane |Maximum
1 1157 2100 2590 15965 41120 1 1200 4100
Pont a 3 travées Pont a 3travées Pont a 3travées
Minimum | Moyenne | Médiane | Maximum| |Minimum |[Moyenne |Médiane |[Maximum| [Minimum|Moyenne|Médiane |Maximun]
500 1342 5460 7620 14222 24550 155 1250 2900
1.7 Largeur hors-tout des tabliers des ponts

Tableau-A III-28 Largeur hors-tout des tabliers — Global, 1 travée, 2 travées et 3 travées

Global
Minimum | Moyenne [ Médiane | Maximum
2440 14373 340210
Pont a 1travée
Minimum | Moyenne | Médiane | Maximum Considérant Largeurdu
3640 13737 340210 le biais de tablier sera
10,1 Pour faciliter I'utilisation du chiffre 27 8,999
Pont a 2 travées 45 7,142
Minimum | Moyenne | Médiane | Maximum degrés m
2440 18649 242499
13,8 Comparer avec chevétre et prendre max 26 12,403
Pont a 3 travées 52 8,496
Minimum | Moyenne [ Médiane | Maximum degrés m
4100 13582
13,0 Comparer avec chevétre et prendre max 27 11,583
57 7,080
degrés m
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I11.8 Type d’éléments composant la pile et nombre de colonnes par pile

Tableau-A III-29 Type d’éléments composant la pile et nombre de colonnes — 2 et 3 travées

Colonne sur ft 2 --> | Effectif Nombre de colonne par pile
— Fatseul 28 Moyenne Médiane
Colonnes seules 27 > Ronde 8 4,5 4
57 | Rectangulaie 16 .
Autres/Bancs 3 3,0 3
Total 27 4,4 4
Colonne sur fit 6 --> | Effectif Nombre de colonne par pile
_ Fat seul 68 Moyenne Médiane
Colonnes seules 90 --> Ronde 42 5,6 6
164 | Rectangulaire 42 so [N
Autres/Bancs 6 3,3 2
Total 90 45 4
I11.9 Dimension des sections de colonnes rectangulaires des piles composées de 4
colonnes

Tableau-A III-30 Dimension des sections de colonnes
rectangulaires des piles composées de 4 colonnes — 2 et 3 travées

NBRETRAVEES | LONGUEUR | LARGEUR | HAUTEUR2
2 1040 2000 4630
2 600 600 5000
2 914 1820 5500
2 900 900 5830
2 905 905 5760
3 760 920 10060
3 760 980 9500
3 880 1500 6500
3 880 1500 6820
3 762 1829 7300
3 762 1829 7200
3 762 1828 6700
3 762 1828 6400
Médiane 2 [NNOOSHNNNNNNNNCOSINN 5500
Moyenne 2 872 1245 5344
Médiane3  [NCONNNNNNNNCOMNN 7010
Moyenne 3 791 1527 7560




ANNEXE 1V

ECHANTILLONS DES MODELES STRUCTURAUX DES PONTS,
DIMENSIONNEMENT ET MODELISATION

Tableau-A IV-1 Echantillons des mod¢les structuraux des ponts

Classe de ponts 1 travée simpl appuyée 2 travées si pp! 3 travées il App
Modéles géométriques 1.0 2.0 3.0 33
Longueur de la travée 1 (m) 23 4 38 18 34 10
Longueur de la travée 2 (m) 38 18 35 11
Longueur de la travée 3 (m) 34 10
Hauteur des colonnes de la pile 1 (m) 6,0 4,2 9,4 2,2
Hauteur des colonnes de la pile 2 (m) 9,4 2,2
Biais (°) 0 45 0 0 0 52 0 0 57
r rwwweswewnn 1]
Année de construction 1974 1974 1974 1974 1974 1974 1974 1974 1974 1974 1974 1974
Année de référence du code de conception 1966 1966 1966 1966 1966 1966 1966 1966 1966 1966 1966 1966
Poids volumique des éléments des piles (kN/m?) 24 24 24 24 24 24 24 24
Nombre de colonnes rectangulaires 4 4 4 4 4 4 4 4
. Espacement (m) 3,450 3,450 3,450 3,450 3,250 3,250 3,250 3,250
E Dimension longitudinale/courte (m) 0,905 0,905 0,905 0,905 0,760 0,760 0,760 0,760
:g) Dimension transversale/longue (m) 0,905 0,905 0,905 0,905 1,665 1,665 1,665 1,665
Résistance du béton (f’c) non confiné (MPa) 20 35 35 20
Résistance de I’acier d’armature (fy) (MPa) 400 400 400 525 525
° Dimension longitudinale/courte (m) 1,225 1,225 1,225 1,225 1,200 1,200 1,200 1,200
‘§ Dimension transversale/longue (m) 13,800 13,800 13,800 13,800 13,000 13,000 13,000 13,000
% Hauteur (m) 1,000 1,000 1,000 1,000 1,067 1,067 1,067 1,067
Coefficient de Poisson (v) 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2
Amortissement critique (%) 5 5 5 5 5 5 5 5 5 5 5 5
Largeur (m) 10,100 | 8,999 7,142 | 10,000 | 13,800 | 12,403 | 13,800 | 8496 | 13,000 | 13,000 | 11,583 | 7,080
Nombre de poutres 5 5 5 5 5 5 5 5 5 5 5 5
Module délasticité (E) (MPa)
5 Module de cisaillement (G) (MPa)
é Aire de la section (A) (m?)
= Moment d'inertie de torsion (J) (m*)
Inertie transversale (ly) (m*)
Inertie longitudinale (Iz) (m*)
Poids linéaire (kN/m)
= Coefficient de friction (w) 0,00 0,00 0,00 0,00
Y 3 Module de cisaillement (G) (MPa) 0 0 0 0
% E Limite d’élasticité (Fy) (N) p x (Poids du tablier / 10) p x (Poids du tablier / 10) p x (Poids du tablier / 10)
g J Rapport d’écrouissage (Plasticité/lasticité) 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0
é Déplacement point 1 (m) 0,003 0,003 0,003 0,003 0,003 0,003 0,003 0,003 0,003 0,003 0,003 0,003
-’: [: Force de contrainte point 1 (N) 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0
Té .E" Déplacement point 2 (m) 0,00301 0,00301 0,00301 0,00301 0,00301 0,00301 0,00301 0,00301 0,00301 0,00301 0,00301 0,00301
<& 12 Force de contrainte point 2 (N) 875 875 875 875 875 875 875 875 875 875 875 875
= Déplacement point 3 (m) 000914 | 000914 | 000914 | 000914 | 000914 | 000914 | 000914 | 0005914 | 000914 | 000914 | 00094 | 000914
Force de contrainte point 3 (N) 102375 102375 102375 102375 102375 102375 102375 102375 102375 102375 102375 102375
Espace au joint tablier-culée (mm) 16,276 16,276 16,276 16,276 32,724
@2 Espace au joint tablier-tablier (mm) 16,276 16,276 32,724 32,724 32,724
:5 Pénétration/ Déformation maximale (3m) (mm) 25,4 25,4 25,4 25,4 25,4 25,4 254 254 254 254 254 25,4
E Paramétre d’élasticité 0,1 0,1 0,1 0,1 0,1 0,1 0,1 0,1 0,1 0,1 0,1 0,1
g Pénétration/ Déformation élastique (3,) (mm) 2,54 2,54 2,54 2,54 2,54 2,54 2,54 2,54 2,54 2,54 2,54 2,54
8 Rigidité initiale (K1) (kN/mm) 1116 1116 1116 1116 1116 1116 1116 1116 1116 1116 1116 1116
Rigidité plastique (K2) (kN/mm) 384 384 384 384 384 384 384 384 384 384 384 384
* Les nombres en vert représentent les valeurs inférieures, les nombres en représentent les valeurs médianes et les nombres en rouge

représentent les valeurs supérieures.
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V.1 Dimensionnement des tabliers

Nielson (2005) et Padgett (2007) ont présenté les propriétés utilisées pour la superstructure,
soit la section des tabliers, pour les modéles de leurs neuf classes de ponts aux Etats-Unis (voir
la Figure-A IV-1) alors que Tavares (2012), a la Figure-A IV-2, présente les propriétés utilisées

pour la section du tablier pour le pont de Chemin des Dalles au Québec.

Afin de rester consistant avec 1’approche retenue pour la matrice d’expérimentation, les valeurs
(inférieures, médianes et supérieures) sont sélectionnées pour développer les modéles du

présent projet de recherche.

Un regroupement des données tirées de Nielson (2005) et Padgett (2007) en fonction du
nombre de travées (travées simple versus multiples) et en fonction des conditions d’appui
(continues versus discontinues/simplement appuyées pour les ponts a travées multiples), et ce,
en faisant fi, pour I’instant, du type de matériau utilisé pour le tablier, est requis pour répondre

a la variabilité des types de tablier pour chacune des classes.

Pour les ponts a travée simple (SS pour « single span »), les valeurs sélectionnées sont
surlignées en jaune dans la Figure-A IV-1. Elles prennent en considération un tablier de béton
(valeurs supérieures) et un tablier en acier (valeurs inférieures). A noter que la distribution du
module d’¢lasticité du tablier (E) est inversée par rapport a la nomination inférieure ou
supérieure attribuée. Comme seulement deux valeurs sont offertes pour les tabliers de pont a

travée simple, la médiane a été calculée selon la moyenne des valeurs inférieure et supérieure.

Comme il a été choisi d’étudier les ponts a travées multiples simplement appuyées (MSSS pour
« Multiple spans simply supported »), les ponts a travées multiples continues (MSC pour
« Multiple spans continous ») n’ont pas été retenus pour la sélection des valeurs possibles. Les
valeurs sélectionnées sont surlignées en jaune dans la Figure-A IV-1. Elles prennent en
considération deux tabliers de béton (valeurs supérieures et médianes) et un tablier en acier

(valeurs inférieures). A noter que la distribution du module d’élasticité du tablier (E) est encore



253

inversée par rapport a la nomination inférieure ou supérieure attribuée. De plus, une valeur
pour le module d’¢élasticité du tablier (E) est sélectionnée a partir de la Figure-A IV-2 afin de
compléter la sélection pour la matrice d’expérimentation. Cette valeur retenue est aussi

surlignée en jaune. Ces valeurs sont attribuées aux modeles comprenant deux et trois travées.

End Spans Main Span

Bridge Class E I L, Area Weight L 1, Area Weight

(MPa)  (mY) (m%) (m®) (kNm) (m*) (mY) (m) (kN/m)
MSSS Concrete 2.78E+04 0.119 75.835 3941 928 1.102 103.760 5.407 1273
MSC Congcrete 2.78E+04 0.119 75835 3941 928 1.102 103.760 35407 1273
MSSS Conerete Box 2.78E+04 0.171 97449 5461 128.6 0.523 102198 5.719 1347
MSSS Slab 2.78E+04 0.069 35371 3.523 829 0.069 35371 3.523 829
MSC Concrete 2.78E+04  0.069 35371 3.523 829 0069 35371 3.523 829
MSSS Steel 2.00E+05 0.027 9.776 0.508 39.0 0.113 12992 0.676 52.0
MSC Steel 2.00E+05 0.236 17.028 O.888 683 0236 17.028 (.88 GR.3
58 Concrete 2.78E+04  0.000 0.000 0.000 0.0 0.350 20.528 2.763 65.1
58 Sieel 2.00E+05 0.000 0.000 0.000 0.0 0.036 2.548 0.342 26.3

Figure-A IV-1 Propriétés de la section des tabliers pour les modeles de 9 classes de ponts
Tirée de Nielson (2005) et adaptée par Padgett (2007)

Member A E ¢ R
m? MPa MPa m* m* m?

Deck 0.4356 26100 100D 02540 0.2403 00010

Girder 06500 26100 10000 0.2500 0.0300 0.2200

Transverse beam 1 0.2323 26100 10000 00170 0.0012 00162
Transverse beam 2 04065 26100 10000 0.0508 0.0022 0.0867
Transverse beam 3 0.2003 26100 10000 0.0332 00016 00316

Figure-A 1V-2 Propriétés de la section du tablier pour le pont de Chemin des Dalles
Tirée de Tavares (2012)

Ces résultats sont fusionnés pour établir la liste et la distribution des parameétres structuraux
utilisés afin de dicter un certain comportement structural et mécanique représentatif. Le
Tableau-A 1V-2 présente les valeurs sélectionnées fusionnées pour les parametres spécifiques

aux tabliers.
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Tableau-A IV-2 Valeurs sélectionnées pour les parametres spécifiques aux tabliers

Paramétres structuraux . L’in.lites V,a lf&urs Li’n!ites Unités
inférieures médianes supérieures

Module d’élasticité du tablier (E) 26 100 27 800 200 000 MPa
Inertie du tablier (Iz) SS 0,036 0,211%* 0,350 4
Inertie du tablier (Iz) MSSS 0,027 0,523 1,102 m
Inertie du tablier (Iy) SS 2,548 11,538* 20,528 m?

Inertie du tablier (Iy) MSSS 9,776 75,835 103,760

Aire de la section du tablier (A) SS 0,342 1,5525% 2,763 5
Aire de la section du tablier (A) MSSS 0,508 3,941 5,719 m

Poids linéaire du tablier S\S 26,3 45,7 * 65,1 N/m

Poids linéaire du tablier MSSS 39,0 92,8 134,7

* La médiane a ét¢ calculée selon la moyenne des valeurs inférieure et supérieure.

Ces sélections groupées par type de tablier restent dorénavant groupées (inférieur avec
inférieur sauf pour le module d’¢élasticité £ qui est supérieur ou vice versa). Les propriétés
types d’un tablier sont considérées comme des ensembles indissociables. Cela permet de tenir
compte de la représentation du matériau composant les tabliers ciblés, donc du comportement
structural et mécanique correspondant a chacun d’eux. Au final, les résultats sont toujours

reliés aux types de ponts définis par le ministére des Transports du Québec.

Pour des raisons géométriques reliées a la modélisation et pour faciliter les mesures
caractéristiques sur le modéle, cinq poutres composent les tabliers. Cela est fixé pour permettre
des comparaisons uniformes entre les modeles analysés. Tavares (2012) reléve aussi, a partir
de son inventaire de ponts québécois, un pont moyen possédant cinq poutres dans les tabliers.

Il s’agit du nombre comportant le plus d’occurrence selon ses statistiques.

Pour des raisons d’uniformité dans la thése, le coefficient de Poisson (v) utilisé est de 0,2

conformément au nouveau CAN/CSA-S6-2019.

Les valeurs du module de cisaillement (G) sont obtenues avec la relation standard suivante
(voir 1’équation (A 1V.10)) pour les tabliers en béton (valeurs inférieure et médiane), mais

directement du CAN/CSA-S6-2019 pour le tablier en acier

G = 77 000 MPa).

(valeur supérieure,
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E (ATV.10)

= 2(1+v)

Ou E correspond au module d’¢élasticité du béton et v correspond au coefficient de Poisson.

Les moments d’inertie de torsion (J) qui sont considérés pour compléter les valeurs nécessaires
au dimensionnement des tabliers sont calculés selon 1I’équation (A IV.11) suivante. La relation

a ¢té tirée de Young et Budynas (2002) et adaptée au systéme d’axe de la these.

J=1,+1, (AIV.11)

Ou /, et I: correspondent respectivement aux inerties transversale et longitudinale du tablier.

Iv.2 Dimensionnement des piles et des colonnes

D’autres micro-variables et leur variabilité respective pour 1’ensemble des ponts sont
¢galement a considérer, notamment pour définir I’infrastructure ou la sous-structure, soient les
piles et les colonnes qui composent les structures de ponts. Les paragraphes suivants présentent

les données considérées.

Nielson (2005) et Padgett (2007) présentent ces paramétres et les limites inférieures et
supérieures associées (voir la Figure-A 1V-3) obtenus de 1’étude de dépistage des ponts réalisée
a partir de leur inventaire. Point important, Tavares (2012) rapporte les résultats qu’elle a
obtenus de son étude réalisée en 2010 pour certains desdits paramétres déja énumérés, mais
pour un inventaire de ponts québécois. A cet égard, la Figure-A IV-4 montre le type de
distribution, les valeurs maximales et minimales ainsi que la médiane et 1’écart-type pour

quelques-uns des parametres a considérer.
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Description Abbreviation Lower Upper Unifs
Level Level
Existing/As-Built Parameters
Concrete strength Conc Str 26.4 40.6 MPa
Steel strength Steel Str 438 555 MPa
Coefficient of friction for elastomeric pads Pad Frict 50 150 %
Initial stiffness of elastomeric pads Pad Stift 50 150 %
Dowel strength Dowel Str 80 120 %
Gap at dowels for expansion bearing only Dowel Gap 0 50.8 mm
Coetticient of friction for steel expansion bearing Exp Frict 50 150 %
Coefficient of friction for steel fixed bearing Fxd Frict 50 150 %
Initial stiffness of steel fixed bearing Fxd Stift 30 120 %
Initial stiffness of passive abutment Ab-Pas Stf 50 150 %
Initial Stifiness of active abutment Ab-Act Stf 50 150 %
Rotational stiffness of foundations Fnd-Rot Stf 50 150 %
Translational stiffness of foundations Fnd-Hor Stf 50 150 %
Mass Mass 90 110 %
Damping ratio Damp Ratio 0.02 0.08 ratio
Gap between abutments and decks (MSSS Concrete) Abut Gap 36 40 mm
Gap between abutments and decks (MSSS Steel) Abut Gap 28 48 mm
Gap between abutments and decks (MSC Conc & Steel) Abut Gap 37 116 mm
Gap between adjacent decks (MSSS Concrete) Deck Gap 20 31 mm
Gap between adjacent decks (MSSS Steel) Hinge Gap 18 33 mm
Loading direction (Long or Trans) Load Dir L T
Figure-A IV-3 Paramétres et valeurs associées de
I’étude de dépistage des ponts
Tirée de Nielson (2005) et Padgett (2007)
Parameter | Distrib.  Mean/Upper Std/ Bottom - + Units
Concrete Strength normal 28 4.3 20,92 350729 MPa
Steel Strength . lognormal 6.13 0.0787 40365 5229312 MPa
Bearing Initiel Stiffness uniform 0.5 1.5 0.5 1.5 -
Abutment Passive Initial Stiffness | uniform 0.5 1.5 0.5 1.5 -
Abutment Active Initial Stiffness uniform 0.5 1.5 0.5 1.5 -
Foundation Rotational Stiffness uniform 0.5 1.5 0.5 15 -
Foundation Translational Stiffness | uniform 0.5 1.5 0.5 1.5 -
Colunm-Foundation Connection - fixed rot. free 0 1 -
Mass Variability uniform 0.9 1.1 0.9 11 -
Deamping normal 13 0.0607 0.4 3.0 %
Abutment Gap normal 0.0245 0.005 0.016276 0.032724 mm
Deck Gap normal 0.0245 0.005 0016276 0.032724 mm
Skew angle - 0 43 0 43 8
[ Parameters Distribution parameters Units
Concrete strength Normal p=28 oc=43 MPa
Steel strength Lognormal A =6.13 ¢=0.08 MPa
Bearing initial stiffness Uniform L=0.5 U=15 Factor!
Abutment passive initial stiffness Uniform L =05 U=15 Factor!
Abutment active initial stiffness Uniform L =0.5 U=15  Factor!
Foundation rotational stiffness Uniform L =05 U=15  Factor!
Foundation translational stiffness Uniform L=0.5 U=15 Factor!
Column-foundation connection type 2 fixed  free rotation -
Mass variability Uniform L=0.9 U=11  Factor!
Damping Normal o=13 B8 =0.06 %
Abutment gap Normal p=245 o=5 mm
Deck gap Normal u=245 o=5" mm

1Multiplication factor applied to mean values. ?Discrete categorical variable. The con-
nection between the columns and the foundation found in the database had equal prob-
|abilities of occurrence (50% probability each).

Figure-A 1V-4 Parameétres et valeurs associées
considérés dans 1’analyse
Tirée de Tavares (2012) adaptée de son étude de 2010




257

Ces résultats sont fusionnés pour établir la liste et la distribution des parameétres structuraux
utilisés afin de dicter un certain comportement mécanique représentatif. Par ailleurs, dans le
but de pouvoir procéder a des conclusions cohérentes, certaines propriétés ou informations
structurales ont été fixées, notamment les dimensions, le nombre et la disposition des colonnes

et chevétre dans la pile.

Afin de respecter le plus fidélement possible I’inventaire de ponts québécois, la sélection des
valeurs pour les différents paramétres d’intérét pour 1’étude priorise les données fournies par
Tavares (2012). A la lumiére de son tableau, les valeurs sélectionnées (inférieures, médianes
et supérieures) et nécessaires a la modélisation, notamment pour la résistance du béton non
confiné (f°c) et pour la résistance de I’acier d’armature (fy), se trouvent au Tableau-A IV-3
suivant et considere les valeurs minimales, médianes et maximales arrondies a 1’unité pres

fournies par Tavares (2012).

Tableau-A 1V-3 Valeurs sélectionnées pour certains
parameétres spécifiques aux piles et colonnes

X Limites Valeurs Limites Yz
Paramétres structuraux 72T a 7q Unités
inférieures médianes supérieures
Résistance du béton non confiné (fc) 20 28 35 MPa
Résistance de I’acier d’armature (fy) 400 460 525 MPa

Puisque le systéme de pile a été considéré comme étant constitué de béton, le poids volumique
des ¢léments des piles a été fixé a 24 kN/m?. Par conséquent, la masse desdits systémes est

constante.

Les principales dimensions des chevétres ont été tirées de la base de données de I’inventaire
du parc de ponts de la Direction territoriale de la Capitale-Nationale obtenue du ministere des
Transports du Québec. Comme le systeme de pile constitue un élément commun entre les
différents modeles et afin de pouvoir procéder a des comparaisons valides et cohérentes, les
dimensions de la section du chevétre sont fixées et les valeurs médianes sont sélectionnées. De
plus, en termes de largeur du chevétre dans le sens transversal du pont, la valeur maximale

entre la médiane de la largeur du chevétre méme et la médiane de la largeur hors-tout du tablier
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est sélectionnée pour s’assurer d’une géométrie globale cohérente pour le pont. Cette approche
est utilisée pour chacune des classes individuellement, soit pour les ponts a travée simple ainsi

que pour les ponts a deux et trois travées distinctement. Le Tableau-A IV-4 résume les valeurs

s¢lectionnées pour les dimensions des chevétres.

Tableau-A 1V-4 Valeurs sélectionnées pour les dimensions des chevétres

\ Ponts a une | Ponts a deux | Ponts a trois rr
Paramétres structuraux 2 2 P Unités
travée travées travées
Dimension longitudinale/courte médiane 1,225 1,200 m
Dimension transversale/longue médiane * 13,800 13,000 m
Hauteur médiane 1,000 1,067 m

* La dimension transversale qui est utilisée pour la largeur du tablier droit est de 10,100m

La largeur des tabliers est ¢galement basée sur la dimension transversale/longue médiane
sélectionnée pour le chevétre, et ce, pour la méme raison qui a été énumérée dans le paragraphe
précédent. Comme le montre le Tableau-A IV-4, le maximum des deux médianes est
s¢lectionné. Puis, pour les ponts a une travée, la valeur est arrondie au 0,1 m pres alors que,
pour les ponts a deux et trois travées, elle est arrondie au 0,1 m pres inférieur ou supérieur afin
d’obtenir une division par huit précise au mm. Cela favorisera un positionnement équidistant
des colonnes sur I’étendue du chevétre. A cet effet, un espacement de 3,450 m et de 3,250 m
est considéré entre les colonnes pour les modeles de ponts a deux et a trois travées
respectivement. De plus, pour la largeur des tabliers, la valeur indiquée au Tableau-A IV-4 est
considérée pour les modeles de ponts droits seulement. Il requiert de combiner I’information
avec le biais pour calculer la largeur effective rétrécie des tabliers en biais. Cependant, la
dimension transversale/longue médiane du chevétre reste inchangée pour les modeles de ponts
en biais, ce qui conservera I’uniformité du systeéme de pile entre les modeles de la matrice

d’expérimentation.

Le méme inventaire du parc de ponts de la Direction territoriale de la Capitale-Nationale est
examiné pour les éléments sous le chevétre pour les types de ponts d’intérét seulement. Il
indique que 47,4 % des piles de ponts a deux travées sont composées de colonnes seulement

(49,1 % composées de flit seulement, 3,5 % composées de colonnes sur fiit partiel) alors que
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54,9 % des piles de ponts a trois travées sont composées de colonnes seulement (41,5 %
composées de fit seulement, 3,7 % composées de colonnes sur fiit partiel). Par la suite, si
seulement les colonnes sont retenues comme seule information valide pour déterminer la forme
géométrique de ces derniéres, les statistiques de I’inventaire fourni du parc de ponts montre
que, pour les ponts a deux travées, 59,3 % des colonnes sont rectangulaires (29,6 % sont
rondes, 11,1 % sont d’un type autre ou banc) alors que, pour les ponts a trois travées, 46,7 %
des colonnes sont rectangulaires (46,7 % sont rondes, 6,7 % sont d’un type autre ou banc). En
ce qui a trait au nombre de colonnes, les statistiques de I’inventaire révelent qu’un nombre
médian de quatre colonnes composent les piles a colonnes rectangulaires multiples pour les
ponts a deux travées ainsi que pour les ponts a trois travées. Ce sont ces quatre colonnes qui
dictent I’espacement uniforme entre ces celles-ci présenté au paragraphe précédent. A la
lumicre des résultats présentés, les piles composées de quatre colonnes rectangulaires sont
majoritaires, voire médianes. C’est le type structural retenu pour le dimensionnement
subséquent des modéles de la matrice d’expérimentation. Egalement, une étude statistique des
valeurs fournies dans 1’inventaire quant aux dimensions respectives des sections des colonnes
rectangulaires a été effectuée sur les piles de ponts a deux et trois travées composées de quatre
colonnes. Les dimensions médianes sélectionnées et arrondies aux Smm prés pour le
dimensionnement sont de 905 mm x 905 mm pour les ponts & deux travées alors qu’elles sont

de 760 mm x 1665 mm pour les ponts a trois travées.

Différentes problématiques liées a I’armature des colonnes ont été remarquées au fil du temps
lors de séismes passés. Il faut procéder a une conception conséquente de I’armature, tant en
termes de 1’année de construction, voire de conception, selon les statistiques des ponts de
I’inventaire que des problémes de conception qui peuvent apparaitre lors de séismes. Sachant
que le code de conception en vigueur pour I’année médiane de construction (1974) est celui de
1966, il convient de procéder au dimensionnement parasismique de I’armature en fonction des
exigences comprises dans ce code. Cela permet d’obtenir une armature représentative de celle
que présente actuellement sur les ponts plus agés. Les colonnes sont donc armées de la méme

manicre que cela se faisait a I’époque.
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Selon le CAN/CSA-S6-1966, « dans les régions ou les tremblements de terre peuvent étre
anticipés, des dispositions sont prises afin d’accommoder les forces latérales des tremblements

de terre de la maniére suivante » :

EQ =CD (ATV.12)

«Ou EQ est la force latérale appliquée horizontalement dans
chaque direction au centre de gravité du poids de la structure; D
correspond a la charge permanente de la structure et C a un
coefficient établi selon le type de sol rencontré sur le site, soit
0,02 pour les structures fondées sur des semelles de répartition
sur un matériel classé 4 tonnes ou plus par pied carré; 0,04 pour
les structures fondées sur des semelles de répartition sur un
matériel classé de moins que 4 tonnes par pied carré; et 0,06 pour
les structures fondées sur des pieux. La charge vive peut étre
négligée. »

Selon Leboeuf (2015) pour la présente étude, un site de classe C (conditions de référence du
sol) d’un code contemporain peut correspondre a une capacité portante d’un matériel classé 4
tonnes ou plus par pied carré (4 tsf) dans le CAN/CSA-S6-1966 en vigueur au moment de la
conception. C’est donc un coefficient de 0,02 qui est utilisé pour le calcul des forces latérales
des séismes nécessaires au calcul des charges et des efforts induits dans la structure des
différents modeles de la matrice d’expérimentation. Par exemple, ce méme code stipule des
résistances du béton non confiné (f°c) équivalent a 20,7 MPa et de 1’acier d’armature (fy)
équivalent a 275 MPa. De plus, différentes exigences en termes de calibres d’armature
minimum ainsi que d’espacements a respecter sont spécifiés dans le CAN/CSA-S6-1966. De la
sorte, il exige un minimum de quatre barres, dont la grosseur ne doit pas étre inférieur a un
calibre #5 pour I’armature longitudinale et la grosseur ne doit pas étre inférieur a un calibre #3
pour I’armature transversale, alors que « le rapport de 'aire totale en section transversale des
barres a 1'aire totale en section transversale de la colonne ne doit pas étre inférieur a 0,01 ni

supérieur a 0,08 ».

Il y a donc une détermination des efforts a considérer ainsi que des criteéres de conception utiles

pour le choix et le positionnement des armatures comme cela se faisait a 1’époque. Selon les
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paramétres géométriques et structuraux des modeles de 1’étude, il est possible de calculer les
efforts induits, puis d’inclure toutes ces contraintes de dimensionnement dans le logiciel
spColumn Version 4.8, élaboré par StructurePoint LLC. (2011). Ce dernier effectue une
optimisation du dimensionnement avec 10#10 pour les colonnes des ponts a deux travées et
64#5 pour les colonnes des ponts a trois travées. La Figure-A V-5 illustre cette optimisation

pour la conception des colonnes.

. . . . : °
- y -
Y - -
. +x . N -I—x o
- .
* ° ) ° < o
905 x 905 mm N )
1.00% reinf. . .

760 x 1665 mm

1.01% reinf.

Figure-A IV-5 Armatures des colonnes
pour les ponts a deux et a trois travées

En somme, la contrainte guidant le choix des armatures longitudinales dans les colonnes est la
limite inférieure du rapport d’aire d’armature longitudinale sur 1’aire de la section, soit 0,01
(1 %). La disposition est présentée a la Figure-A IV-5 pour lesquelles il suffit de tracer les
étriers, cadres ou épingles pour I’armature transversale dans les colonnes en respectant
I’exigence des quatre coins retenus ainsi qu’une barre d’armature longitudinale sur deux (%)
de retenue ensuite. Ces attaches transversales sont largement espacées offrant ainsi un

confinement limité caractéristique de 1’époque.
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Le coefficient d’amortissement visqueux critique (&) utilisé pour les analyses dynamiques
structurales est constant et de 5 %, ce qui est couramment supposé dans différentes études et
difficilement discutable selon Priestley et al. (1996). De plus, le rapport d’amortissement pour
iéme

le n'“™ mode de vibration () est exprimé avec 1’équation (A IV.13) suivante tirée de Chopra

(2012) basé sur la procédure de I’amortissement de Rayleigh.

g, = S0 4 “cn (AIV.13)

2w 2

Ou les coefficients ao et a; peuvent étre déterminés a partir des rapports d’amortissement
spécifiés & et & pour le 7™ et j°™ mode de vibration respectivement, mais pour lesquels il est
assumé d’avoir le méme coefficient d’amortissement visqueux critique () basé sur des
données expérimentales reconnues (I'amortissement de 5 % survient dans les deux premiers
modes de vibration, calculés par 'analyse de leur valeur propre). Donc, il devient raisonnable

de considérer les équations (A 1V.14) et (A IV.15) de Chopra (2012) pour ces parametres.

I )| A1V.14

aO - - E wi+wj ( )
2

a, == Ewi+wj (A1V.15)

Sachant que la relation standard pour la fréquence naturelle circulaire de vibration w» peut
prendre la forme de 1’équation (A IV.16) suivante qui est exprimée avec la période naturelle
ieme

de vibration pour un ™ mode de vibration, 7 :

w, = 2= (ATV.16)

Les équations (A IV.14) et (A IV.15) prennent maintenant les formes concréetes plus usuelles
présentées aux équations (A IV.17) et (A IV.18) suivantes exprimées, elles aussi, avec les
périodes naturelles de vibration pour le /™ et /™ mode de vibration respectivement, T; et 7.
Cela permet maintenant de définir les parameétres nécessaires a la procédure de I’amortissement

de Rayleigh qui est utilisée dans le cadre de la these.
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an ATV.17

g = a = fTi+TJ ( )
_p_ ¢ LiXTj ATV.18
=P =) ( :

Iv.3 Dimensionnement des appareils d’appui

Pour les modéeles ayant des travées de longueurs supérieures, les parametres d’appareils
d’appui en élastomere confiné (« Pot bearing ») sont utilisés alors que, pour les travées de
longueurs médianes et inférieures, les parametres d’appareils d’appui en ¢élastomere fretté
(« Elastomeric bearing ») sont utilisés. Ils ont pour rdle d’attacher la superstructure a

I’infrastructure du pont.

Pour les appareils d’appui en €élastomere confiné (« Pot bearing »), les coefficients de friction
() sont inspirés de Goodco Z-Tech (2010b). Une valeur maximale de 3 % est proposée alors
que Guizani (2015) suggére des valeurs variant de 1 a 3 %. De plus, afin de couvrir un éventail
de possibilités plus large et représentatif de 1’inventaire, une valeur nulle représentant un
appareil d’appui mobile ne présentant pas de résistance au déplacement, un peu comme un
appui de type rouleau, a aussi été sélectionnée. Au final, les valeurs sélectionnées sont
comprises dans le Tableau-A I'V-5. Pour compléter ce tableau, les modules de cisaillement (G)
ont été sélectionnés a partir Matbase (2016). Une valeur maximale (350 MPa) et une valeur
minimale (110 MPa) sont suggérées. Cependant, comme pour les coefficients de friction (u),

une valeur nulle a aussi été sélectionnée.

Tableau-A 1V-5 Valeurs sélectionnées pour les parameétres spécifiques
aux appareils d’appui en élastomere confiné (« Pot bearing »)

. Limites Valeurs Limites eir
Parameétres structuraux . . . 3s _— Unités
inférieures médianes supérieures
Coefficient de friction () 0 0,01 0,03
Module de cisaillement (G) 0 110 350 MPa

Pour les appareils d’appui en élastomere fretté (« Elastomeric bearing »), les coefficients de

friction («) sont inspirés de Goodco Z-Tech (2010a) indifféremment de la finition des
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matériaux en contact. La source est la méme pour les modules de cisaillement (G), corroborés
par Cardone et Gesualdi (2012), indifféremment de la dureté de 1’¢lastomere et de la
température ambiante lors de la sollicitation en service. Cela fourni une plage de valeurs
minimale et maximale qu’il a été convenu de compléter, comme pour les appareils d’appui en
¢lastomere confiné (« Pot bearing »), avec des valeurs nulles. Le Tableau-A IV-6 présente les
valeurs sélectionnées pour ce type d’appareils d’appui en élastomere fretté (« Elastomeric

bearing »).

Tableau-A IV-6 Valeurs sélectionnées pour les paramétres spécifiques
aux appareils d’appui en élastomeére fretté¢ (« Elastomeric bearing »)

. Limites Valeurs Limites oir
Parameétres structuraux . o . e o Unités
inférieures médianes supérieures
Coefficient de friction (p) 0 0,10 0,20
Module de cisaillement (G) 0 0,63 2,10 MPa

Les propriétés types d’un appareil d’appui sont considérées comme des ensembles

indissociables (valeurs inférieures ensemble et vice versa).

La force de friction requise pour engager le glissement de 1’élastomeére est considérée comme
¢tant la limite d’¢élasticité (F)) de ’appareil d’appui. Cette dernicre est définie par 1’équation
(A IV.19) suivante.

E,=uXxXBhp, (A 1V.19)
Ou u est le coefficient de friction de 1’appareil d’appui et Py est la force verticale associée a la
charge permanente du poids propre du tablier, et ce, sachant que chaque appareil d’appui (deux

pour chaque poutre pour les cinq poutres composant le tablier) reprend le dixieme (1/10) de la

charge permanente du poids propre du tablier qu’il supporte.

Toujours en considérant la force verticale associée a la charge permanente du poids propre du

tablier (Pv), un dimensionnement des appareils d’appui peut étre fait en vue d’une sélection
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des principales dimensions utiles a sa description. A la lumiére des charges permanentes du
poids propre du tablier supportées par un appareil d’appui (1/10), si la force verticale maximale
présente dans toute la matrice d’expérimentation (= 75 kN) est considérée, une sélection des
dimensions minimales pourra étre faite dans le but d’étre conservateur et d’attribuer ces
propriétés a I’ensemble des modeles. Ainsi, selon Goodco Z-Tech (2010a), un appareil d’appui
en ¢lastomere fretté (« Elastomeric bearing ») de 300 mm x 200 mm avec une €paisseur totale
de 40 mm pour le matériau d’élastomére est sélectionné pour répondre aux différents critéres
présentés. La méme superficie est retenue pour les appareils d’appui en élastomere confiné
(« Pot bearing »), mais une épaisseur totale de 2,5 mm pour le matériau de PTFE est retenue

conformément a Ministére des Transports du Québec (2012c).

Une autre fagon d’exprimer les données présentées dans les tableaux et paragraphes précédents
consiste a calculer la rigidité (K) de I’appareil d’appui en élastomeére. Cette rigidité est estimée
selon I’équation (A 1V.20) obtenue de Goodco Z-Tech (2010a). Elle facilite notamment la
définition des matériaux et ¢léments composant les appareils d’appui mobiles lors de la

modélisation des différents modeles de ponts de la matrice d’expérimentation.

K =54 (A 1V.20)
T

Ou G est le module de cisaillement du matériau d’élastomere, A est I’aire en plan du bloc

d’élastomere alors que T est I’épaisseur totale du matériau d’élastomeére.

Au-dela du comportement ¢lastique de I’appareil d’appui en élastomére, ce dernier a un
comportement plastique uniforme. Avec ce rapport d’écrouissage (plasticité/élasticité) nulle,

son comportement est donc élastique parfaitement plastique.

Evidemment, ce dimensionnement, et les propriétés qui y sont associées, est attribué aux
appareils d’appui mobiles en élastomére seulement, et ce, pour les degrés de liberté (DDL) liés
aux déplacements dans les sens longitudinal et transversal du pont. Le DDL du déplacement

vertical est fixé pour des raisons de retenue évidente alors que les DDL li€s aux rotations sont
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permis. Les appareils d’appui fixes voient leurs différents DDL liés aux déplacements fixés
dans I’espace et leurs DDL liés aux rotations sont permis.

IV4 Dimensionnement des impacts aux joints

Dans I’optique de simuler une possibilité¢ d’impact aux joints des tabliers, soit entre un tablier
et une culée ou soit entre deux tabliers adjacents, un espace disponible est dimensionné dans
le sens longitudinal du pont pour permettre un déplacement longitudinal du tablier. Lorsque
cet espace est comblé¢ par ledit déplacement lors de la sollicitation sismique, une sollicitation
du matériau adjacent (tablier ou culée) est prise en compte afin de représenter un impact entre
les éléments, donc un arrét du déplacement et un début de pénétration / d’enclenchement avec

I’¢lément / le matériau adjacent.

Les valeurs sélectionnées (inférieures, médianes et supérieures) pour les espaces disponibles
avant les impacts aux joints sont prises des données québécoises fournies par Tavares (2012).
Ainsi, les valeurs dissociables suivantes, comprises dans le Tableau-A IV-7, sont attribuées

aléatoirement aux modeles de la matrice d’expérimentation.

Tableau-A IV-7 Valeurs sélectionnées pour les parametres spécifiques
aux impacts aux joints

‘ Limites Valeurs Limites crr
Paramétres structuraux . ore e P Unités
inférieures médianes supérieures
Espace au joint tablier-culée 16,276 245 32,724 mm
Espace au joint tablier-tablier 16,276 24,5 32,724 mm

Dans le sens transversal, I’impact aux joints de tablier est substitué par un espace disponible
avant d’enclencher un goujon en acier ou de solliciter une plaque guide en acier. L’approche
de dimensionnement et de fonctionnement des appareils d’appui mobiles en élastomere et des
impacts associés est inspirée, indifféremment des dimensions, de Nielson (2005) et de ses
« Low-Type Expansion Bearing ». La Figure-A 1V-6 illustre le systeme d’appareils d’appui

retenu. A cet égard, I’espace disponible est de 3 mm dans le sens transversal (positif comme
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négatif) afin de représenter un impact entre les ¢léments, donc un arrét du déplacement et un

début de pénétration / d’enclenchement avec I’¢élément / le matériau adjacent.

fe——152 mm—»

38 mm

= =
| I\ I J 3% mm
_l H

GU Ide plate I

Y
38 mm

=179 mm—»179 mnm—>

I

€76 mm »>+76 mm»

Side View

533 mm g
Elevation View

Figure-A V-6 Approche retenue pour les appareils d’appui mobiles
en ¢élastomere inspirée des « Low-Type Expansion Bearing »

IvV.S Propriétés des tabliers

Tirée de Nielson (2005)

Les propriétés des tabliers ont été citées précédemment. Comme les tabliers sont reconnus se

comporter de manicre ¢lastique, elles peuvent étre exprimées sous la forme du Tableau-A IV-8

pour les tabliers de ponts a une travée et du Tableau-A IV-9 pour les tabliers de ponts a deux

et trois travées. Ce qui est requis pour correspondre a la définition d’un matériau élastique avec

le logiciel de calcul de structures SAP2000 Version 15.0.0 (Computers & Structures Inc.,

2011).

Tableau-A V-8 Propriétés des tabliers de
ponts a une travée (Elastique)

Ec YBéton U G QUT, Béton
MPa kN/m3 MPa mm/mm/°C
26 100 23,5613 | 0,2 | 10875 10x10-6
27 800 29,4364 | 0,2 | 11583 10x10-6
200 000 | 76,9006 | 0,2 | 77000 12x10-6
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Tableau-A 1V-9 Propriétés des tabliers de
ponts a deux et trois travées (Elastique)

E. YBéton U G OUT, Béton
MPa kN/m? MPa | mm/mm/°C
26 100 23,5531 | 0,2 | 10875 10x10-6
27 800 23,5473 | 0,2 | 11583 10x10-6
200000 | 76,7717 | 0,2 | 77000 12x10-6

IvV.6 Courbe contrainte-déformation du béton

Les parties des colonnes situées en dehors des zones de rotules plastiques sont modélisées a
I’aide d’¢éléments ¢élastiques linéaires de type poutre-colonne puisque la plastification n’est pas
anticipée lors des sollicitations sismiques dans ces dernicres. Il en est de méme pour les
¢léments constituant le chevétre. Les propriétés, qui définissent le comportement élastique
linéaire du matériau de béton de ces éléments, sont exprimées sous la forme du Tableau-A
IV-10. Ceci est conforme a la définition d’un matériau élastique avec le logiciel de calcul de

structures SAP2000 Version 15.0.0 (Computers & Structures Inc., 2011).

Tableau-A IV-10 Propriétés du béton (Elastique)

E. f'e YBéton U G QUT, Béton
MPa MPa | kN/m? MPa | mm/mm/°C
21 655,7 20 24 0,2 9023 10x10-6
24 275,8 28 24 0,2 10115 10x10-6
26 273,1 35 24 0,2 10947 10x10-6

Dans le modé¢le de béton confiné, la contrainte de compression f’cc est donnée par :

' ' ATV.21
Floe=Fro <_1,254 + 2,254\/@ _ fo_z) ( )
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Ou /71 est la contrainte latérale effective de 1’acier d’armature de confinement et est donnée

par:

' = fike (A1V.22)

Pour laquelle le coefficient d’efficacité du confinement, ke, est défini par :

n W/ 2 s/ st AlV.23
. <1—zi=12b636>(1 25c)(172a;) ( )
e (1-pee)

Pour I’équation (A IV.23) et dans le cas des sections rectangulaires, pcc est le rapport entre
I’aire d’armature longitudinale et I’aire du noyau de béton, les distances bc, dc, w’i et s’ sont
définies dans la Figure-A IV-7 alors que la contrainte latérale sur le béton due a I’acier
d’armature de confinement, f, doit étre calculée dans les deux directions principales (X, y) de

la section, soit :

fix = pryh (ATV.24)
fly = pyfyh (AIV.25)

Ou fy» est la limite ¢€lastique de 1’armature transversale alors que px et py sont les rapports entre
le volume d’armature transversale de confinement et le volume de béton confiné dans les
directions X et Y, respectivement. Enfin, la déformation ec, correspondant a la résistance

maximale en compression du béton confiné, est donnée par :

e (A 1V.26)
Ece = Eco (1 +5 (;—CO — 1)>
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Figure-A IV-7 Confinement effectif du noyau d’une
section rectangulaire en béton armé
Tirée de Mander et al. (1988)

Le Tableau-A IV-11 et le Tableau-A IV-12 résument les propriétés en compression et en

traction respectivement du béton non confiné et du béton confiné attribuées aux différents

modeles compris dans la matrice d’expérimentation du projet.

Tableau-A IV-11 Propriétés du béton non confiné (Takeda / Mander)

Ec f'eo €co f'eu €u f'¢ &t Pente finale (E) | yBéton | U O, Béton
MPa |MPa| m/m MPa | m/m | MPa m/m kN/m? mm/mm/°C
21 655,7| 20 0,002 |17,1071]0,0035|2,7851{0,0001286 -0,1 24 10,2| 10x10-6
24 275,8| 28 0,0021 [22,5512(0,0035|3,2953|0,0001357 -0,1 24 10,2 10x10-6
26 273,1| 35 |0,0021875|26,69910,0035]3,6843|0,0001402 -0,1 24 10,2 10x10-6
Tableau-A 1V-12 Propriétés du béton confiné (Takeda / Mander)
Ec f'eo €co f'eu €u f'¢ &t Pente finale (E) | yBéton | U O, Béton
MPa | MPa | m/m | MPa | m/m | MPa m/m kN/m3 mm/mm/°C
21 655,7|Calculs |Calculs | 17,1071 (0,0175|2,7851|0,0001286 -0,1 24 10,2 10x10-6
24 275,8|Calculs | Calculs [ 22,5512 (0,0175|3,2953|0,0001357 -0,1 24 10,2 10x10-6
26 273,1 |Calculs | Calculs [ 26,6991 0,0175|3,6843|0,0001402 -0,1 24 10,2 10x10-6




Les courbes contrainte-déformation typiques

correspondantes sont montrées a la Figure-A IV-8.
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(basées sur les propriétés médianes)
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Figure-A IV-8 Courbes contrainte-déformation typiques (médiane) pour le béton
a) non confiné et b) confiné

Iv.7

Courbe contrainte-déformation de I’acier d’armature

Le Tableau-A IV-13 résume les propriétés nécessaires en compression et en traction pour

décrire le comportement de ’acier d’armature. Ces caractéristiques sont associées aux

différents modéles compris dans la matrice d’expérimentation du projet.

Tableau-A 1V-13 Propriétés de l'acier des armatures (Kinematic / Park)

Es fy | fye &y fiu fue &b B Pente finale (E) | yacier | U 0T, Acier
fu €Début du durci €u
MPa |MPa(MPa| m/m |MPa|lMPa m/m m/m kN/m? mm/mm/°C
200 000| 400 | 303 | 0,002 [ 460 | 455 0,02 0,12 -0,1 77 10,2] 12x10°
200 000| 460 | 349 | 0,0023 | 529 | 523 0,02 0,12 -0,1 77 10,2] 12x10°
200 000| 525 | 398 |0,002625| 604 | 597 0,02 0,12 -0,1 77 10,2] 12x10°

La courbe contrainte-déformation typique (basée sur les propriétés médianes) correspondante

est montrée a la Figure-A 1V-9.
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Figure-A IV-9 Courbe contrainte-déformation
typique (médiane) pour I’acier d’armature

IV.8 Courbe contrainte-déformation pour les appareils d’appui

Les diverses valeurs et équations mentionnées précédemment lors du dimensionnement des
appareils d’appui sont utiles a la compréhension du comportement non linéaire adopté par les
appareils d’appui en ¢lastomere. La présente section se consacre a I’illustration de la courbe
contrainte-déformation qui a été sélectionnée pour les appareils d’appui. La configuration des
systémes d’appareils d’appui en élastomére utilisé¢ pour les modeles de ponts de la matrice
d’expérimentation consiste principalement en un bloc de caoutchouc en ¢lastomere. Un sous-
systeme de retenue transversale est aussi présent et consiste a des goujons en acier, voire a une
plaque guide en acier ancrée dans la culée ou le chevétre ainsi que dans la face inférieure de la
poutre. Chaque ¢élément du systéme d’appareils d’appui fournit une contribution distincte dans
le transfert de forces. Le bloc en élastomere transfére la charge horizontale, longitudinalement
et transversalement, en développant une force de friction tandis que les goujons d'acier, voire
la plaque guide en acier, fournissent une résistance transversale par une action de type poutre.
Il est donc justifié qu'un modele de chaque élément, le bloc de caoutchouc d’élastomere et les
plaques guides en acier, soit développé séparément, puis combiné en paralléle pour obtenir

l'action composite appropriée.

Selon I’approche choisie de Nielson (2005) (voir la Figure-A 1V-10), le chargement de

I’appareil d’appui en ¢élastomére dans le sens longitudinal présente une rigidité initiale, ke, et
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un rigidité qui se rapproche de zéro, kp, une fois que la force de friction est atteinte. Au-dela
du comportement élastique, ce dernier a un comportement plastique uniforme, soit un
glissement du bloc de caoutchouc en élastomere sur la surface d’appui. Avec ce rapport
d’écrouissage (plasticité/élasticité) nulle, son comportement est bilinéaire, soit ¢élastique
parfaitement plastique. Nielson (2005) constate que, dii a une certaine corrosion et a des débris
présents dans les appareils d’appui, cela n'est pas une représentation parfaite du comportement
des appareils d’appui, mais que cela fournit toujours une approximation valable pour

symboliser le comportement général.

Force

Ke

7 7 Disp

Figure-A IV-10 Loi de comportement
des appareils d’appui en élastomere
dans la direction longitudinale
Adaptée de Nielson (2005)

Toujours selon 1’approche choisie de Nielson (2005) (voir la Figure-A IV-11), le
comportement transversal de I’appareil d’appui en élastomére est un peu plus complexe que le
comportement longitudinal. Il est beaucoup plus proche du comportement observé dans
I’appareil d’appui fixe. Nielson (2005) précise qu'il comporte des plaques de guidage
transversales en acier qui offrent une rigidité et une résistance supplémentaires a 1’appareil
d’appui, ou plus précisément, au bloc de caoutchouc en élastomere. La transition du glissement
vers I’impact est traitée avec un matériau hystérétique et un espace disponible associé. Cela
symbolise un impact entre les ¢léments, donc un arrét de la déformation ou du glissement du

bloc de caoutchouc en élastomere et un début d’enclenchement ou de sollicitation de la plaque
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guide en acier. Dans le sens transversal, la loi de comportement hystérétique est combinée a la
méme loi de comportement bilinéaire ¢lastique parfaitement plastique retenue pour la direction
longitudinale. Sur la Figure-A IV-11, la rigidité initiale, k7, est de 87,5 kN/mm et I'espace avant
I'engagement de ce matériau est de 3 mm. Nielson (2005) montre que I'hystérésis de I’appareil
d’appui n'est pas assez antisymétrique par rapport a 1'origine probablement a cause des débris

et de la corrosion dans 1’appareil d’appui.

kq = 87.5 kKN/mm A
Force ko = 0.40 Kq Force

Fy kp T k2

—— Fy__
/‘ ke ; ks
- + 1 1 1 u:;

/ / Disp Ui Disp
1 Fﬂ =0.01 mm

9ap —> up =2.90 mm

gap =3.0mm

Figure-A IV-11 Lois de comportement des appareils d’appui
en ¢lastomere dans la direction transversale
Adaptée de Nielson (2005)

Dans le logiciel de calcul de structures SAP2000 Version 15.0.0 de Computers & Structures
Inc. (2011), la loi de comportement bilinéaire élastique parfaitement plastique des appareils
d’appui en élastomeére dans la direction longitudinale et transversale est incluse dans un « Link
Element » de type « Rubber Isolator ». La loi de comportement hystérétique des appareils
d’appui en élastomere dans la direction transversale est incluse dans un « Link Element » de

type « Gap » et « Hook » pour respecter un sens transversal positif ou négatif.

Iv.9 Courbe contrainte-déformation pour les éléments d’impact

Le dimensionnement des impacts aux joints longitudinaux des tabliers, soit entre un tablier et
une culée ou soit entre deux tabliers adjacents, a été présenté précédemment pour lequel

diverses valeurs sélectionnées ont été énumérées. La présente section se consacre a
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I’illustration du comportement non linéaire et de la courbe contrainte-déformation qui a été

sélectionnée pour modéliser les impacts aux joints longitudinaux des tabliers.

Les ponts a travées multiples simplement appuyées, qui ne possedent pas une continuité
adéquate sur la longueur du pont, sont particulicrement sensibles a ce phénomeéne lorsqu'ils
sont chargés sismiquement. Des séismes relativement récents, tels que ceux de Northridge en
1994 et de Kobe en 1995, ont mis en évidence les effets néfastes du martélement d’éléments
adjacents dans les ponts, comme 1’éclatement et 1'écaillage du tablier ainsi que la perte d’appui
des poutres (Nielson, 2005). Ceci démontre I’importance de ce phénomene, d’ou I’intérét
d'inclure les effets du martélement lors de la génération de modeles analytiques de ponts. Le
concept de 1'élément de contact est assez simple, mais la modélisation réelle de son
comportement est plus exigeante. Muthukumar (2003) recommande une procédure pour
générer des ¢léments de contact appropriés, soit d'utiliser un ressort non linéaire (bilinéaire)
incluant un espace pour saisir et simuler les effets d'impact des tabliers, y compris la dissipation

d'énergie. Cette configuration est illustrée a la Figure-A 1V-12.

i ———l

/!

Figure-A IV-12 Elément de contact pour simuler un impact des
tabliers de ponts avec un ressort non linéaire incluant un espace
Tirée de Nielson (2005)

L’¢lément de contact consideére un espace disponible dans le sens longitudinal entre les
¢léments adjacents du pont pour permettre un déplacement longitudinal du tablier. Lorsque
l'espace associ¢ est fermé par ce déplacement lors de la sollicitation sismique, il y a impact aux

joints par arrét du déplacement et développement d’un comportement hystérétique qui
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représente une sollicitation par déformation ou pénétration du matériau ou de 1’élément
adjacent (tablier ou culée). La Figure-A IV-13 illustre le modéle hystérétique recommandé par
Muthukumar (2003) et Nielson (2005). Les auteurs mentionnent que le modele analytique non
linéaire avec un espace, utilisé pour tous les ¢léments d’impact de 1’étude, est développé en
utilisant plusieurs valeurs typiques recommandées. A cet égard, la déformation ou pénétration
maximale, Jdm, est fixée a 25,4 mm alors que la déformation ou pénétration élastique, dy, est
admise étre équivalente a (a)*(dom), ou le paramétre d’élasticité, a, est de 0,10, donc
oy = 2,54 mm. Ils ajoutent que la dérivation des parametres de rigidité initiale, Kiz, et de rigidité
plastique, K2, utilise 1'énergie dissipée lors de I'impact par rapport a la zone dans 1'hystérésis.
En assimilant ces deux valeurs et en supposant une déformation maximale, dm, les rigidités

peuvent étre calculées, soient K7 = 1116 kN/mm et Kr2 = 384 kN/mm.
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Figure-A IV-13 Loi de comportement des éléments
d’impact aux joints longitudinaux entre les tabliers
ou entre un tablier et une culée
Tirée de Nielson (2005)

La loi de comportement hystérétique des éléments d’impact aux joints longitudinaux entre les
tabliers ou entre un tablier et une culée est incluse dans un « Link Element » de type « Gap »
lors de la modélisation avec le logiciel de calcul de structures SAP2000 Version 15.0.0 de

Computers & Structures Inc. (2011).



ANNEXE V

ACCELEROGRAMMES ET SPECTRES HISTORIQUES
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Figure-A V-1 Accélérogrammes du séisme de Saguenay tels qu’enregistrés a Saint-André et
tels que transformés selon les directions principales
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Figure-A V-2 Accélérogrammes du séisme de Nahanni tels qu’enregistrés a Battlecreek — S3
et tels que transformés selon les directions principales
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Figure-A V-3 Accélérogrammes du séisme de Val-des-bois tels qu’enregistrés a Ottawa et
tels que transformés selon les directions principales
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Figure-A V-4 Calibration dans le domaine temporel des composantes horizontales des
signaux sismiques du sé¢isme de Saguenay - Saint-André sur le spectre d’accélération cible de
Montréal et sur un site de classe C et pour une probabilité de dépassement de 2 % en 50 ans
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Figure-A V-5 Calibration dans le domaine temporel des composantes horizontales des
signaux sismiques du sé¢isme de Nahanni sur le spectre d’accélération cible de Montréal et
sur un site de classe C et pour une probabilité de dépassement de 2 % en 50 ans
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Figure-A V-6 Calibration dans le domaine temporel des composantes horizontales des
signaux sismiques du sé¢isme de Val-des-Bois sur le spectre d’accélération cible de Montréal
et sur un site de classe C et pour une probabilité¢ de dépassement de 2 % en 50 ans
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Figure-A V-7 Séparation avec les spectres d’accélération ainsi que les accélérogrammes de
I’enregistrement sismique historique de la direction principale majeure et de la direction
secondaire mineure pour le séisme de Saguenay — Saint-André par rapport au méme spectre
d’accélération cible de Montréal
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Figure-A V-8 Séparation avec les spectres d’accélération ainsi que les accélérogrammes de
I’enregistrement sismique historique de la direction principale majeure et de la direction
secondaire mineure pour le sé¢isme de Nahanni par rapport au méme spectre d’accélération
cible de Montréal
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Figure-A V-9 Séparation avec les spectres d’accélération ainsi que les accélérogrammes de
I’enregistrement sismique historique de la direction principale majeure et de la direction
secondaire mineure pour le séisme de Val-des-Bois par rapport au méme spectre
d’accélération cible de Montréal
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Figure-A V-10 Séparation avec les spectres d’accélération des enregistrements sismiques
historique de la direction principale majeure et de la direction secondaire mineure pour
tous les séismes par rapport a leur spectre d’accélération cible de Montréal (Est)






ANNEXE VI

ACCELEROGRAMMES ET SPECTRES ARTIFICIELS

VI.1 Particularités de l1a méthode de sélection des accélérogrammes artificiels

Les mouvements du sol de I’Est du Canada sont simulés pour des magnitudes du moment
M =6 et pour M =7, et, pour chacune de ces magnitudes, il y a deux plages de distance par
rapport a une « faille » : M =6 entre 10 et 15 km (M 6 groupe 1) ainsi qu’entre 20 et 30 km
(M 6 groupe 2); M =7 entre 15 et 25 km (M 7 groupe 1) ainsi qu’entre 50 et 100 km (M 7
groupe 2). La Figure-A VI-1 présente les parametres utilisés pour générer les séries

d’accélérogrammes temporels.

Parameter Median Value
«1.3 [0~ 7O k)|
Geometric spreading, B* — b +0.2 {70 - 140 k)
-0.5 (> 140 lam)|
- Q = 8938
Quality Factor, Q-value Qoni = 1000
0.0 {0 = 10 km)|
+0.16 (10 — TOkm)
Duration &3 a function of the distance 0,03 (70 - 130 k)
40.04 (> 130km)
Regional amplifications constants
Shear wave velocity (13 km depth -8} 3.Tkm/s
Deensity (13 km depth) 28g/m’
Rupture propagation speed 084
. Frequency Amph,r?:;i

0.0001 1.000
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Figure-A VI-1 Parametres utilisés pour générer
les séries d’accélérogrammes temporels
Tirée de Tavares (2012) qui I’a
tirée de Atkinson et Boore (2006)
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A partir de ces paramétres, Atkinson (2015) génére 180 accélérogrammes temporels, soit deux
régions composées de deux groupes/séries de 15 scénarios/paires de trois accélérogrammes
temporels. Ensuite, pour une paire-trio qui correspond le plus a un des scénarios magnitude-
distance hypocentrale ciblés de la déaggrégation d’intérét, deux des trois accélérogrammes
temporels doivent étre choisis, en fonction des plus faibles écarts-types et des facteurs
d’étalonnage plus pres de 1, pour en faire un des accélérogrammes bidirectionnels pour 1’étude.
Cette approche est a reproduire pour les autres paires liées a leurs scénarios magnitude-distance

hypocentrale ciblés respectifs.

Les accélérogrammes artificiels (enregistrements a trois composantes) sont statistiquement
indépendants, mais la localisation dans I’espace de ces composantes est la méme par rapport a
la distance hypocentrale (Atkinson, 2009). Ils peuvent étre utilisés comme une paire de deux
composantes principales orthogonales horizontales et une composante verticale dans des
analyses dynamiques temporelles tridirectionnelles (Atkinson, 2009). Comme le CNBC-2015
ne spécifie ou ne considére pas la composante verticale de manicre générale (a I’exception
d’une considération d’un systéme en porte-a-faux), il est assumé que les charges sismiques
verticales ne sont pas significatives dans le cas d’une analyse dynamique puisqu’elles ne sont
pas amplifiées par la structure (Atkinson, 2009; National Research Council of Canada, 2015).
Ainsi, deux des trois composantes des accélérogrammes artificiels doivent étre sélectionnées
afin de former une paire de deux composantes principales orthogonales horizontales pour
réaliser les analyses dynamiques temporelles bidirectionnelles. La sélection des
accélérogrammes artificiels est basée sur la méthode proposée par Atkinson (2009). L’auteure

recommande la procédure suivante pour une sélection des accélérogrammes.

La premicere étape consiste a définir le spectre d’accélération cible pour la localité appropriée
a I’étude, soit Montréal dans I’Est du Canada, ainsi que pour la condition de site étudiée, soit
un site de classe C (conditions de référence du sol). Selon CAN/CSA-56-2019, les valeurs
d’accélération associées aux spectres horizontaux cibles pour la localité donnée ont été établies
pour le CNBC-2015 et ont été définies avec les données de la Commission géologique du

Canada pour une probabilité de dépassement de 2 % en 50 ans. Les spectres d’accélération
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cibles utilisés ont été précisés pour les courtes périodes de 0 a 0,2 s, tel que recommandé par
Halchuk et al. (2014) et sont présentés au Tableau 4.4 4 1a page 110. Ces spectres d’accélération
cibles correspondent a Sasre €n unité de g avec des périodes en secondes. Il est ensuite possible

d’en faire une représentation graphique comme présenté a la Figure 4.7 a la page 110.

La deuxiéme étape consiste a spécifier la plage de périodes pour laquelle il est souhaité de faire
correspondre les spectres d’accélération cibles. Compte tenu de 1’exécution de I’étude, la plage
de périodes a été considérée sur I’ensemble du spectre, soit de 0 a 10 secondes. Une proposition
plus rigoureuse peut étre obtenue en suivant soit ’approche développée et proposée pour le
CNBC-2015 et qui est donc appropriée pour les structures de batiments, soit 1’approche adaptée
pour 'AASHTO Guide Specifications for LRFD Seismic Bridge Design de 1’American
Association of State Highway and Transportation Officials (2015) qui tient compte de la
particularité des ponts isolés et qui a été résumée par Moradiankhabiri (2016). Tremblay et al.
(2015) proposent que la plage de périodes, T, pour la sélection et pour calibrer le spectre de

I’accélérogramme artificiel sur les spectres cibles soit définie entre :

Tmin = mln(0,15T1, Tgo%) (A VI2,7)
Trnax = max(2,0T;; 1,55) (A V1.28)

Ou 77 est la valeur de la période de vibration fondamentale de la structure et 7902 est la période
de vibration la plus élevée de la structure pour laquelle au moins 90 % de la masse structurale
totale est atteinte par cumulation. Pour la particularité des ponts isolés, I’ American Association

of State Highway and Transportation Officials (2015) suggere que :

Tonin = 0,8Tpie (A VI.29)
Tax = Tia (A V1.30)
T = Tyy (A VL31)

Ou Trie est 1a période de vibration de la pile du pont uniquement, 7k est la période de vibration

du pont en considérant la rigidité post-¢lastique Kus du systéme d’isolation et 7ku est la période
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de vibration du pont en considérant la rigidité élastique Ku du systeme d’isolation comme la

rigidité du pont.

La troisiéme étape consiste a sélectionner les scénarios magnitude-distance hypocentrale
appropriés par rapport a la déaggrégation ciblée qui définit I’aléa sismique pour la localité
d’intérét de la région donnée. Pour Montréal (Est du Canada), trois scénarios dominants
doivent compléter notre sélection. Selon la déaggrégation ciblée, c’est M 6 - R 10 km, M 6 -
R30km et M7 - R 50 km. Pour définir les signaux sismiques appropriés, deux des trois
composantes possibles des accélérogrammes artificiels sont sélectionnées pour chaque

scénario dominant sélectionné en suivant les étapes suivantes.

La quatriéme étape consiste a calculer, pour chaque composante envisageable du scénario
dominant, le rapport Saiwrg/Sasin pour chaque période comprise a I’intérieur de la plage de
périodes considérée. Sachant que les spectres d’accélération cibles correspondent a Sawrg €n
unité de g avec des périodes en secondes pour la ville ciblée et la classe de site a I’étude, Sasim
correspond respectivement aux spectres des accélérogrammes artificiels de chaque

composante prise distinctement disponible grace a Atkinson (2015).

La cinquiéme étape consiste a calculer pour chaque composante possible distinctement la
moyenne géométrique et 1’écart-type du rapport Sawrg/Sasim toujours a I’intérieur de la plage
de périodes considérée. Il est ainsi possible de repérer les meilleures correspondances entre les
spectres d’accélération cibles et les spectres des composantes possibles des accélérogrammes

artificiels d’un scénario dominant.

La sixiéme étape consiste a sélectionner, dans chaque scénario dominant ciblé a la troisiéme
¢tape, deux des trois composantes des accélérogrammes artificiels en s’assurant de choisir,
toujours en lien avec le rapport Sasre/Sasim dans la plage de périodes considérée, celles avec
les plus faibles écarts-types (meilleure forme spectrale par rapport au spectre cible respectif),
mais tout en ayant une moyenne géométrique (le facteur d’étalonnage préliminaire de la

composante) comprise dans la plage approximative de 0,5 a 2 si possible. Cela permet de
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conserver un enregistrement réaliste pour les types d’événements devant étre considérés. Le
Tableau-A VI-1 présente les différents scénarios en lisse, selon les scénarios magnitude-
distance hypocentrale appropriés, en vue d’une sélection des composantes conformément a

I’étape actuelle présentée.

Tableau-A VI-1 Scénarios en lisse en vue d’une sélection des composantes

Région| Composantes M/ R / Distance Moyenne / Facteur Ecart-type
Magnitude hypocentrale (km) d’étalonnage préliminaire

E6C1-13 6 10,7 3,73299 1,49155
E6C1-14 6 10,7 3,60904 1,44652
E6C1-15 6 10,7 1,57578 0,49130
E6C2-40 6 30,7 9,32680 3,68006
E6C2-41 6 30,7 8,75208 3,12931
E6C2-42 6 30,7 13,17222 4,56383

E7C2-4 7 50,3 2,95578 0,93553

Est E7C2-5 7 50,3 1,79272 0,56255
E7C2-6 7 50,3 1,90424 0,50668
E7C2-10 7 50,3 1,77242 0,36547
E7C2-11 7 50,3 3,25934 0,94618
E7C2-12 7 50,3 3,04718 0,97014
E7C2-13 7 50,3 2,59203 1,35757
E7C2-14 7 50,3 1,78656 0,42321
E7C2-15 7 50,3 2,90459 0,75898

La septiéme et dernicre étape va au-dela de la sélection et concerne davantage la méthode de
I’étalonnage utilisée dans cette étude. Pour chaque composante sélectionnée de
I’enregistrement artificiel, chaque point de I’accélérogramme est étalonné en multipliant par
un facteur d’étalonnage adéquat basé sur le facteur d’étalonnage préliminaire de 1’étape

précédente. Ceci est présenté de maniere plus élaborée a la section 4.3.2.

Ainsi, en fonction des différents critéres énuméreés, les accélérogrammes artificiels E6C1(14-
15) (M 6; R 10,7 km), E6C2(40-41) (M 6; R 30,7 km) et E7C2(5-6) (M 7; R 50,3 km) ont été
sélectionnés pour la rigueur de leur correspondance sur la déaggrégation de Montréal (région
sismique de I’Est du Canada). Ce sont les composantes surlignées en jaune dans le Tableau-A

VI-1.
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Figure-A VI-2 Spectres d’accélération de I’enregistrement sismique artificiel pour le séisme
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Figure-A VI-6 Accélérogrammes de I’enregistrement sismique artificiel pour le séisme
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ANNEXE VII

ANALYSES MODALES ET VALIDATION DE LA MODELISATION

L’analyse modale est effectuée par deux approches : (1) sur le modele numérique avec le
logiciel de calcul de structures SAP2000 Version 15.0.0 de Computers & Structures Inc. (2011)
qui permet de déterminer les vecteurs propres (« Eigen vectors ») de tous les modes de
vibration du modele de pont, puis de calculer les fréquences et les périodes de vibration qui y
sont associées; et (2) sur un modele équivalent a un degré de liberté ou, pour les ponts a une
travée, les deux premiers modes de vibration verticale sont calculés a 1’aide de 1’équation (A
VIIL.32) et ou, pour les ponts a deux et trois travées, la période fondamentale de vibration dans

les directions longitudinale et transversale est calculée a 1’aide de 1’équation (A VII.33).

1 n2sm  |Exl
fn = z = T /m (A VIL.32)

Ou:

e f=fréquence de vibration (Hz)

e T'=période de vibration (s)

e 1 =numéro du mode de vibration de flexion = 1 pour le premier mode de vibration verticale
et 2 pour le deuxiéme mode de vibration verticale

e [ = Longueur du tablier (m)

e FE =Module d’¢élasticité du tablier (N/m?)

e /=Module d’inertie du tablier (m*)

e m = masse linéaire du tablier (kg/m)

(A VIL33)
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Ou:

T = période de vibration (s)

W = poids sismique du pont (N)

g = Accélération gravitationnelle (9,81 m/s?)

k = rigidité de la structure (N/m)

La validation s’effectue par le biais d’une comparaison, pour un méme modele de pont, des
principaux modes de vibration et de la valeur de la période de vibration associé¢e, 7. La
comparaison, pour les ponts a une travée, des périodes du premier mode de vibration verticale
entre elles et la comparaison des périodes du deuxiéme mode de vibration verticale entre elles
ainsi que la comparaison, pour les ponts a deux travées et trois travées, des périodes de
vibration longitudinale entre elles et la comparaison des périodes de vibration transversale

entre elles permettent de faire ressortir certaines variations (en pourcentage ou absolues).

Ces variations (en pourcentage ou absolues) entre les valeurs obtenues avec 1’équation
théorique par rapport a celles obtenues avec le modéle numérique respectent 1’ordre de
grandeur recherchée pour valider la modélisation des différents modeles. Pour le premier mode
de vibration verticale des ponts a une travée, la variation est de 1’ordre de -57 % a 32 % et de
-0,160 a 0,003 alors que, pour le deuxiéme mode de vibration verticale de ces ponts, la variation
est de ’ordre de -36 % a 177 % et de -0,017 a 0,004. Pour les ponts a deux et trois travées, la
variation de la période fondamentale de vibration dans la direction longitudinale est de I’ordre
de -35 % a 202 % et de -0,428 a 0,108 alors que, pour la période fondamentale de vibration
dans la direction transversale, la variation est de I’ordre de 5 % a 387 % et de 0,006 a 0,114.
Bien que certaines variations puissent sembler élevées, par exemple 387 %, les résultats restent
a Dintérieur de la précision du modele du fait, notamment, que le calcul de la variation, par

exemple de I’ordre de 0,1 s, se fait sur de petites valeurs, ce qui reste marginal.

De méme, les différentes variations entre un modéle de pont et un autre sont proportionnelles
et conformes aux attentes. Par exemple, on note que les valeurs des périodes réciproques du

modele M1.1 sont toutes environ 2,5 fois plus grandes que celles du modele M1.0.
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La Figure-A VII-1 présente des exemples typiques de vibration observés avec les analyses

modales numériques.

a) M1.0

b) M3.0

Mode de vibration fondamentale dans la direction transversale

Figure-A VII-1 Exemples typiques de modes de vibration a) pour le modele M1.0 et b) pour
le modele M3.0

Les déformations observées des tabliers et des systémes de piles suivent les mémes courbures
que les courbures attendues avec les calculs théoriques. Cette approche est respectée pour les
exemples typiques des modeles M 1.0 et M3.0 illustrées respectivement a la Figure-A VII-1a)
et Figure-A VII-1b), mais aussi pour I’ensemble des modéles de la matrice d’expérimentation.
Ceci correspond donc aux mémes modes de déformations pour lesquelles il est possible de

comparer les valeurs des périodes réciproques.






ANNEXE VIII

REPONSES NON LINEAIRES SELON LES CRITERES DE REPONSE DES
MODELES

Tableau-A VIII-1 Distribution des résultats des déplacements maximaux du tablier aux
appareils d’appui mobiles et des ductilités en courbure combinées pour les différentes
sollicitations sismiques par mode¢le et par direction

M1.0 M1.1
M1 Longueur |Hauteur|Biais|Période, - [Périodera~| W2 |Déplac. ig|D€plac. 1.unsf Longueur| Hauteur | Biais [ Période ;| Périoder.s| s [Déplac. o|Déplac. 7o
m m ° H H m m m m ° H H m m
Minimum 14 - 0 0,059 0,024 - 0,000 0,000 23 - 27 0,141 0,058 - 0,000 0,001
Moyenne 14 = 0 0,059 0,024 = 0,000 0,001 23 > 27 0,141 0,058 = 0,001 0,003
Médiane 14 - 0 0,059 0,024 - 0,000 0,000 23 - 27 0,141 0,058 - 0,001 0,002
Ecart-type Q0 - 0 0,000 0,000 - 0,000 0,001 0 - 0 0,000 0,000 - 0,001 0,002
Maximum 14 - 0 0,059 0,024 - 0,001 0,004 23 - 27 0,141 0,058 - 0,002 0,007
M2.0 M2.1
M2 Longueur |Hauteur|Biais|Période, - [Périodera~| Wo |Déplac. ig|D€plac. 1.unsf Longueur| Hauteur | Biais [ Période .| Périoder..| w2 [Déplac. i |Déplac. 1oaes
m m ° H H m m m m : H H m m
Minimum 28 51 0 0,452 0,140 1,542 0,008 0,004 38 6,0 26 0,041 0,276 1,461 0,003 0,003
Moyenne 28 D 0 0,452 0,140 2,556 0,017 0,006 38 6,0 26 0,041 0,276 4829 | 0,012 0,007
Médiane 28 51 0 0,452 0,140 1,875 0,014 0,005 38 6,0 26 0,041 0,276 1,504 0,007 0,005
Ecart-type 0 00 0 0,000 0,000 1,911 0,007 0,006 0 00 0 0,000 0,000 5478 0,011 0,004
Maximum 28 51 0 0,452 0,140 8,159 0,032 0,023 38 6,0 26 0,041 0,276 15,194 0,033 0,015
M3.0 M3.1
M3 | Longueur|Hauteur|Biais|Période . |Périoders| W [Déplac. ing|Déplac. +.s-f Longueur| Hauteur | Biais | Période .| Périoder..| ns [Déplac. o [Déplac. -ory
m m ° H H m m m m ° H 5 m m
Minimum 23 58 0 0,345 0,171 1,292 0,010 0,004 35 S4 0 0,795 0,315 1,099 0,022 0,005
Moyenne 23 58 0 0,345 0,171 1,986 0,018 0,006 35 94 0 0,795 0,315 2,203 0,033 0,015
Médiane 23 5,8 0 0,345 0,171 1,411 0,014 0,004 35 94 0 0,795 0,315 1,370 0,031 0,007
Ecart-type 0 00 0 0,000 0,000 1,882 0,008 0,004 0 00 0 0,000 0,000 2438 0,011 0,020
Maximum 23 5,8 0 0,345 0,171 7,654 0,037 0,017 35 o4 0 0,795 0,315 9,462 0,058 0,073
M1.2 M13
M1 Longueur |Hauteur|Biais|Période, . [Périodera~| W2 |Déplac. ing|D€plac. 1-unsf Longueur| Hauteur | Biais [ Période .| Périoder..| w2 [Déplac. i |Deplac. 1o
m m ° H H m m m m ° H H m m
Minimum 14 - 45 0,048 0,018 - 0,000 0,000 4 - 0 0,012 0,006 - 0,000 0,000
Moyenne 14 = 45 0,048 0,018 = 0,000 0,001 4 = 0 0,012 0,006 - 0,000 0,000
Médiane 14 - 45 0,048 0,018 - 0,000 0,001 4 - 0 0,012 0,006 - 0,000 0,000
Ecart-type 0 - 0 0,000 0,000 - 0,000 0,002 0 - 0 0,000 0,000 - 0,000 0,000
Maximum 14 - 45 0,048 0,018 - 0,001 0,004 4 - 0 0,012 0,006 - 0,000 0,000
M2.2 M23
M2 Longueur|Hauteur|Biais |Période - [Périoders| Ws [Déplac. iong|DEplac. v-sn] Longueur| Hauteur | Biais [ Période . | Périoder.| We |Déplac. iog|Déplac. 1oams
m m ° H H m m m m ° 5 H m m
Minimum 28 42 0 0,385 0,125 1,616 0,007 0,003 18 51 52 0,283 0,118 1,567 0,003 0,003
Moyenne| 28 42 0 0,385 0125 | 3,81 0015 0,008 18 51 | s2| 0283 0,118 | 2589 | 0,009 0,005
Médiane 28 42 0 0,385 0,125 2,034 0,011 0,004 18 51 52 0,283 0,118 2,160 0,007 0,005
Ecart-type 0 00 0 0,000 0,000 4,100 0,009 0,008 0 00 0 0,000 0,000 0916 0,005 0,002
Maximum 28 42 0 0,385 0,125 13638 | 0034 0,033 18 5,1 52 0,283 0,118 4,376 0,018 0,009
M3.2 M33
M3 Longueur|Hauteur|Biais |Période, . [Périodera| W2 [Déplac. o |Déplac. +-s;| Longueur| Hauteur | Biais [ Période . | Périoders| W= |Déplac. . |Déplac. 1.
m m ° 5 5 m m m m ° 5 5 m m
Minimum 23 2,2 27 0,161 0,143 1,839 0,001 0,004 11 58 57 0,142 0,087 4,282 0,001 0,003
Moyenne 23 22 27 0,161 0143 [10456| 0,009 0,009 11 58 57 0,142 0,087 [24226| 0,012 0,011
Médiane 23 2,2 27 0,161 0,143 3,602 0,003 0,005 11 58 57 0,142 0,087 10,421 0,004 0,005
Ecart-type 0 0,0 0 0,000 0,000 12,425 0,012 0,008 0 0,0 0 0,000 0,000 26,341 0,014 0,010
Maximum 23 2,2 27 0,161 0,143 38011) 0038 0,030 11 5,8 57 0,142 0,087 |87364| 0,038 0,031
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VIIIL.1

Ponts a une travée
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Figure-A VIII-1 Exemples typiques de résultats des éléments d’un modele de pont a une
travée (Paire pont-séisme M1.0 — S5.2 — Nceud caractéristique 4)
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Ponts a deux travées
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Figure-A VIII-2 Exemples typiques de résultats des ¢léments d’un modele de pont a deux
travées (Paire pont-séisme M2.0 — S5.1 — Nceud caractéristique 2)
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Figure-A VIII-3 Exemples typiques de résultats des éléments d’un mod¢le de pont & deux
travées (Paire pont-séisme M2.0 — S5.1 — Neeud caractéristique 7)
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Figure-A VIII-4 Exemples typiques de résultats des éléments d’un modele de pont & deux

travées (Paire pont-sé¢isme M2.0 — S5.1 — Nceud caractéristique 8)
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301

Cisaillement (Bas) Cisaillement (Bas)

2000 e

-
N

1500

-an
w

1000

g

o

10 2 30 40

%
(=]
o

5]
3

,Effort de cisaillement (kN)

g

v J
S
Effort de cisaillement transversal (kN)
KN
o
8

-2000

-2500

Temps (s) Effort de cisaillement longitudinal (kN)

Moment (BaS) Moment (Bas)

~4000

S
8
o

w
8
3
g
@

g
(=]

£

g
o
[V
o
Effort de moment transversal (KN*m)

10 2] 30 40

8
8

Effort de moment (kN*m)
S

S
8

8
8

-4000

4000
Temps (s) Effort de moment longitudinal (kN*m)
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Figure-A VIII-7 Exemples typiques de résultats des ¢léments d’un modele de pont a deux

travées (Paire pont-séisme M2.0 — S5.1 — Neeud caractéristique B (Haut))
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Figure-A VIII-8 Exemples typiques de résultats des éléments d’un mod¢le de pont a deux
travées (Paire pont-séisme M2.0 — S5.1 — Noeud caractéristique 4 — Fibres (Haut))
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Figure-A VIII-9 Exemples typiques de résultats des ¢léments d’un modele de pont a deux
travées (Paire pont-séisme M2.0 — S5.1 — Nceud caractéristique B — Fibres (Bas))
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ANNEXE IX

MODELES PROBABILISTES DE DEMANDE SISMIQUE ET COURBES DE
FRAGILITE

Tableau-A IX-1 Valeurs synthéses des mod¢les probabilistes de demande sismique
pour les ponts a une travée

R i Critéres de réposne Médiane | Ecart-type PSDM
Paramétre Travées p =
(Déplacements en mm) Sp Poipca a b R? Equation
1 Ductilité
Tous 1 Déplacement Longitudinal 0,31 072 | 055 0,83 0,61 | In(0,31)=1In(0,55) + 0,83 * In(PGA)
1 Déplacement Transversal 1,28 0,74 2,12 0,81 0,59 | In(1,28) =1In(2,12) + 0,81 * In(PGA)
1 Ductilité
Longueur 1 A .
Minimale Déplacement Longitudinal
1 Déplacement Transversal
1 Ductilité
Lﬁ;{’?‘ﬁ?‘e“f 1 Déplacement Longitudinal 0,14 0,40 0,40 0,96 0,88 | In(0,14) = In(0,4) + 0,96 * In(PGA)
¢édiane
1 Déplacement Transversal 0,47 0,32 1,52 0,96 0,92 In(0,47) = In(1,52) + 0,96 * In(PGA)
1 Ductilité
I\LA"“@“{‘ 1 Déplacement Longitudinal 0,53 022 | 1,05 0,58 0,90 | In(0,53) =In(1,05)+ 0,58 * In(PGA)
aximale
1 Déplacement Transversal 231 021 | 416 0,52 0,89 | In(231)=In(4,16) + 0,52 * In(PGA)
1 Ductilité
Hauteur 1 ) .
Minimale Déplacement Longitudinal
1 Déplacement Transversal
1 Ductilité
Hauteur 1 K L
Médiane Déplacement Longitudinal
1 Déplacement Transversal
1 Ductilité
Hauteur 1 A L
Maximale Déplacement Longitudinal
1 Déplacement Transversal
- 1 Ductilité
MBI'%“S ' 1 Déplacement Longitudinal 0,15 029 [ 050 0,95 0,93 | 1n(0,15) =1n(0,5) + 0,95 * In(PGA)
mnimal
1 Déplacement Transversal 0,44 0,30 1,44 0,97 0,93 In(0,44) = In(1,44) + 0,97 * In(PGA)
. 1 Ductilité
N?lg.ls 1 Déplacement Longitudinal 0,53 0.22 1,05 0,58 0.90 In(0,53) = In(1,05) + 0,58 * In(PGA)
« Médian »
1 Déplacement Transversal 2,31 0,21 4,16 0,52 0,89 In(2,31) = In(4,16) + 0,52 * In(PGA)
- 1 Ductilité
MB“.“S ' 1 Déplacement Longitudinal 0,11 036 | 032 0,97 0,90 | In(0,11)=In(0,32) + 0,97 * In(PGA)
axima
1 Déplacement Transversal 0,53 0,57 1,59 0,96 0,91 In(0,53) = In(1,59) + 0,96 * In(PGA)
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Tableau-A 1X-2 Valeurs synthéses des modeles probabilistes de demande sismique
pour les ponts a deux travées

Paramétre Travées Cyritéres de réponse Médiane Ecarttype PSDM =
(Déplacements en mm) Sp Poipca a b R? Equation
2 Ductilité 2,04 0,24 5,64 0,72 0,88 | In(2,04) = In(5,64) + 0,72 * In(PGA)
Tous 2 Déplacement Longitudinal 11,25 0,45 18.39 0,53 0,52 | In(11,25)=In(18,39) + 0,53 * In(PGA)
2 Déplacement Transversal 4,69 0,20 10,03 0,57 0,86 | In(4,69)=In(10,03) + 0,57 * In(PGA)
2 Ductilité 2,16 0,22 6,79 0,73 0,62 | In(2.16)=In(6,79) + 0,73 * In(PGA)
kﬂ":lg:;‘l‘; 2 Déplacement Longitudinal 6,95 026 | 64,05 1,58 0,85 | In(6,95) = In(64,05) + 1,58 * In(PGA)
2 Déplacement Transversal 5,00 0,10 15.40 0,78 0,90 | In(5)=In(15,4) + 0,78 * In(PGA)
2 Ductilité 1,93 0,16 5,44 0,71 0,94 | In(1,93) = In(5,44) + 0,71 * In(PGA)
ﬁ:g;ﬁ' 2 Déplacement Longitudinal 13,55 0,26 21,90 0,41 0,64 | In(13,55)=In(21,9) + 0,41 * In(PGA)
2 Déplacement Transversal 4,50 0,16 11,82 0,70 0,94 | In(4,5)=In(11,82) + 0,7 * In(PGA)
2 Ductilité 1,90 0,31 5,45 0,79 0,89 | In(1,9) = In(5,45) + 0,79 * In(PGA)
I\LA‘;‘EK‘;ZL;; 2 Déplacement Longitudinal 7,11 0,27 13,95 0,66 0,89 | In(7,11) = In(13,95) + 0,66 * In(PGA)
2 Déplacement Transversal 4,72 0,18 8,31 0,47 0,90 | In(4,72)=In(8,31) + 0,47 * In(PGA)
2 Ductilité 2,03 0,15 6,08 0,77 0,96 | In(2,03)=In(6,08) + 0,77 * In(PGA)
]\;I;‘l‘z‘;l‘c 2 Déplacement Longitudinal 10,66 0,19 | 2041 0,47 0,86 | In(10,66) = In(20,41) + 0,47 * In(PGA)
2 Déplacement Transversal 438 0,19 11,84 0,74 0,93 | In(4.38)=In(11,84) + 0,74 * In(PGA)
2 Ductilité 2,09 0,20 4,95 0,59 0,76 | 1n(2,09) = In(4,95) + 0,59 * In(PGA)
1\?1:3::3; 2 Déplacement Longitudinal 13,22 0,50 | 24.86 0,65 039 | In(13,22) = In(24.86) + 0,65 * In(PGA)
2 Déplacement Transversal 4,77 0,11 12,30 0,66 0,93 | In(4.,77)=In(12,3) + 0,66 * In(PGA)
2 Ductilité 1,90 0,31 5,45 0,79 0,89 | In(1,9) = In(5,45) + 0,79 * In(PGA)
l\}fﬁi‘;{e 2 Déplacement Longitudinal 7,11 0,27 13,95 0,66 0,89 | In(7.11)=In(13,95) + 0,66 * In(PGA)
2 Déplacement Transversal 4,72 0,18 8,31 0,47 0,90 | In(4,72)=In(8,31) + 0,47 * In(PGA)
2 Ductilité 1,93 0,16 5,44 0,71 094 | In(1,93)= In(5,44) + 0,71 * In(PGA)
Ml?nii:al 2 Déplacement Longitudinal 13,55 026 | 21,9 0,41 0,64 | In(13,55)=1In(21,9) + 0,41 * In(PGA)
2 Déplacement Transversal 4,50 0,16 11,82 0,70 0,94 | In(4.5)=In(11,82) + 0,7 * In(PGA)
2 Ductilité 1,90 0,31 5,45 0,79 0,89 | In(1,9) = In(5,45) + 0,79 * In(PGA)
. Niigii:n ) 2 Déplacement Longitudinal 71 027 | 1395 | 066 0,89 | In(7,11) = In(13,95) + 0,66 * In(PGA)
2 Déplacement Transversal 4,72 0,18 8,31 0,47 0,90 | In(4.,72)=In(8,31) + 0,47 * In(PGA)
2 Ductilité 2,16 0,22 6,79 0,73 0,62 | In(2,16)=In(6,79) + 0,73 * In(PGA)
M‘:’fi‘f;al 2 Déplacement Longitudinal 6,95 026 | 64,05 1,58 0,85 | In(6,95)=In(64,05) + 1,58 * In(PGA)
2 Déplacement Transversal 5,00 0,20 15,40 0,78 0,90 | In(5)=In(15,4) + 0,78 * In(PGA)
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Paramétre Travées C'ritéres de réponse Médiane Ecart type PSDM ,
(Déplacements en mm) Sp Poipca a b R? Equation
3 Ductilité 3,16 0,79 11,29 102 | 061 | In(3.16)=In(11,29) + 1,02 * In(PGA)
Tous 3 Déplacement Longitudinal 13.74 1,04 18,58 0,68 | 029 | In(13,74) = In(18,58) + 0,68 * In(PGA)
3 Déplacement Transversal 511 035 1334 0,68 | 078 | In(5.11)=1In(13,34) + 0,68 * In(PGA)
3 Ductilité 10,42 021 28,61 0,86 | 096 | In(10,42) = In(28,61) + 0,86 * In(PGA)
b"lﬂlg:;‘l‘; 3 Déplacement Longitudinal 427 0,22 13,69 1,07 0,97 | In(4.27) = In(13,69) + 1,07 * In(PGA)
3 Déplacement Transversal 498 0.17 12.87 0.73 0,96 | In(4,98) = In(12,87) + 0,73 * In(PGA)
3 Ductilité 2,24 0,50 8,26 098 | 080 | In(2,24)=In(8,26) + 0,98 * In(PGA)
ﬁ:gl‘ﬁ' 3 Déplacement Longitudinal 1331 0,98 15,04 0,74 | 036 | In(13,31)=In(15,04) + 0,74 * In(PGA)
3 Déplacement Transversal 4,47 0,15 10,85 0,64 | 095 | In(4,47)=1In(10,85) + 0,64 * In(PGA)
3 Ductilité 137 0,14 427 0,78 | 096 | In(1,37)=In(4,27) + 0,78 * In(PGA)
I\LA‘;‘;%;;ZL;; 3 Déplacement Longitudinal 31,10 0,15 48,04 0,35 0,79 | In(31,1)= In(48,04) + 0,35 * In(PGA)
3 Déplacement Transversal 6,81 038 2937 0,94 | 081 | In(6.81)=1In(29.37) + 0,94 * In(PGA)
3 Ductilité 3,60 0,16 11.87 0,99 | 098 | In(3,6)=In(11,87) + 0,99 * In(PGA)
]\;I;‘l‘z:l‘c 3 Déplacement Longitudinal 2,82 0,26 9,60 1,14 0,96 | In(2,82)=In(9,6) + 1,14 * In(PGA)
3 Déplacement Transversal 477 0.17 1134 0,67 | 095 | In(4,77)=In(11,34) + 0,67 * In(PGA)
3 Ductilité 6,28 0,97 14,62 1,01 0,52 | In(6,28) = In(14,62) + 1,01 * In(PGA)
SZZEZEZ 3 Déplacement Longitudinal 1331 0,76 18,85 0.73 0,48 | In(13,31) = In(18,85) + 0,73 * In(PGA)
3 Déplacement Transversal 4,77 0,17 11,92 0,70 | 094 | In(4,77)=1In(11,92) + 0,7 * In(PGA)
3 Ductilité 137 0,14 427 0,78 | 096 | In(1,37)=In(4,27) + 0,78 * In(PGA)
l\}[{ﬁm{e 3 Déplacement Longitudinal 31,10 0,15 48,04 035 0,79 | In(3L,1) = In(48,04) + 0,35 * In(PGA)
3 Déplacement Transversal 6,81 038 2937 0,94 | 081 | In(6,81)=1In(29.37) + 0,94 * In(PGA)
3 Ductilité 1,41 0,19 3,78 0,69 | 089 | In(1,41)=1In(3,78) + 0,69 * In(PGA)
Ml?nii:al 3 Déplacement Longitudinal 22,67 038 36,35 039 | 039 | In(22,67)=In(36,35) + 0,39 * In(PGA)
3 Déplacement Transversal 546 0.47 16,65 0,75 0,61 | In(5,46) = In(16,65) + 0,75 * In(PGA)
3 Ductilité 3,60 0,16 11,87 0,99 | 098 | In(3.6)=In(11,87) + 0,99 * In(PGA)
. Niigii:n X 3 Déplacement Longitudinal 2.82 0,26 9,60 L14 | 096 | In(2.82) = In(9.6) + 1,14 * In(PGA)
3 Déplacement Transversal 4,77 0,17 11,34 0,67 | 095 | In(4,77)=In(11,34) + 0,67 * In(PGA)
3 Ductilité 10,42 021 28,61 0,86 | 096 | In(10,42) = In(28,61) + 0,86 * In(PGA)
M‘:’fi‘f;al 3 Déplacement Longitudinal 4,27 0,22 13.69 1,07 | 097 | In(4,27)=1In(13,69) + 1,07 * In(PGA)
3 Déplacement Transversal 4,98 0,20 12,87 0,73 0,96 | In(4,98) = In(12,87) + 0,73 * In(PGA)
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Tableau-A 1X-4 Valeurs synthéses des modeles probabilistes de demande sismique
pour les ponts a deux et trois travées

N . Critéres de réponse Médiane Ecart-type PSDM
Parametre Travées A -
(Déplacements en mm) Sp Poipca a b R? Equation
2-3 Ductilité 2,16 0,63 8,37 0,90 0,64 | In(2,16)=In(8,37) + 0,9 * In(PGA)
Tous 2-3 Déplacement Longitudinal 12,18 0,81 18,62 0,61 0,33 | In(12,18) =In(18,62) + 0,61 * In(PGA)
2-3 Déplacement Transversal 4,78 0,30 11,79 0,64 0,79 | In(4,78) =In(11,79) + 0,64 * In(PGA)
2-3 Ductilité 6,05 0,64 21,54 1,10 0,72 | In(6,05) =In(21,54) + 1,1 * In(PGA)
kﬂ":lg:;‘l‘; 2-3 Déplacement Longitudinal 5,11 0,48 16,96 0,93 0,77 | In(5,11) = In(16,96) + 0,93 * In(PGA)
2-3 Déplacement Transversal 4,98 0,15 13.23 0,71 0,95 | In(4,98) =In(13,23) + 0,71 * In(PGA)
2-3 Ductilité 1,99 0,39 7,01 0,88 0,81 | 1n(1,99) = In(7,01) + 0,88 * In(PGA)
ﬁ:g;i“; 2-3 Déplacement Longitudinal 13,36 0,82 18,03 0,57 0,29 | In(13,36) = In(18,03) + 0,57 * In(PGA)
2-3 Déplacement Transversal 4,48 0,15 11,22 0,66 0,94 | In(4,48)=1In(11,22) + 0,66 * In(PGA)
2-3 Ductilité 1,76 0,27 5,03 0,82 0,90 | In(1,76) = In(5,03) + 0,82 * In(PGA)
I\LA‘::EK‘;ZL;; 2-3 Déplacement Longitudinal 22,49 0,83 21,95 0,39 0,18 | In(22,49) = In(21,95) + 0,39 * In(PGA)
2-3 Déplacement Transversal 6,06 0,51 11,79 0,51 0,50 | In(6,06) = In(11,79) + 0,51 * In(PGA)
2-3 Ductilité 2,91 0,30 9,23 0,94 091 | In(2,91) =1In(9,23) + 0,94 * In(PGA)
]\;I;‘l‘z‘;l‘c 2-3 Déplacement Longitudinal 9,05 0,81 13,77 0,80 0,51 | In(9,05)=In(13,77) + 0.8 * In(PGA)
2-3 Déplacement Transversal 4,48 0,18 1147 0,69 0,94 | In(4,48) = In(11,47) + 0,69 * In(PGA)
2-3 Ductilité 2,31 0,79 11,01 0,98 0,53 | In(2,31)=1In(11,01) + 0,98 * In(PGA)
S{:‘iﬁﬁfe 2-3 Déplacement Longitudinal 13,27 0,67 20,86 0,67 0,42 | In(13,27) = In(20,86) + 0,67 * In(PGA)
2-3 Déplacement Transversal 4,77 0,15 12,11 0,68 0,94 | In(4,77) =In(12,11) + 0,68 * In(PGA)
2-3 Ductilité 1,76 0,27 5,03 0,82 0,90 | In(1,76) = In(5,03) + 0,82 * In(PGA)
l\i{xﬁz{e 2-3 Déplacement Longitudinal 22,49 0,83 21,95 0,39 0,18 | In(22,49) = In(21,95) + 0,39 * In(PGA)
2-3 Déplacement Transversal 6,06 0,51 11,79 0,51 0,50 | In(6,06) = In(11,79) + 0,51 * In(PGA)
2-3 Ductilité 1,70 0,24 4,62 0,71 0,85 | In(1,7) =In(4,62) + 0,71 * In(PGA)
M‘?nii:al 2-3 Déplacement Longitudinal 1737 0,42 27,51 0,38 0,36 | In(17,37) = In(27,51) + 0,38 * In(PGA)
2-3 Déplacement Transversal 4,77 0,37 13,76 0,71 0,71 | In(4,77) = In(13,76) + 0,71 * In(PGA)
2-3 Ductilité 2,79 0,42 8,04 0,89 0,84 | 1n(2,79) = In(8,04) + 0,89 * In(PGA)
« I\E‘;‘;ZH N 2-3 Déplacement Longitudinal 4,81 0,53 11,57 0,90 0,78 | In(4,81) =In(11,57) + 0,9 * In(PGA)
2-3 Déplacement Transversal 4,76 0,22 9,71 0,57 0,89 | In(4,76) =In(9,71) + 0,57 * In(PGA)
2-3 Ductilité 6,05 0,64 21,54 1,10 0,72 | In(6,05) = In(21,54) + 1,1 * In(PGA)
M‘:’;‘Eﬂl 2-3 Déplacement Longitudinal 5,11 0,48 16,96 0,93 0,77 | In(5,11) =In(16,96) + 0,93 * In(PGA)
2-3 Déplacement Transversal 4,98 0,17 13,23 0,71 0,95 | In(4,98) =In(13,23) + 0,71 * In(PGA)
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Tableau-A IX-5 Valeurs synthéses des données de fragilité pour les ponts a une travée

Léger / Slight Modéré / Moderate Important / Extensive Complet / Complete
Parameétre Critéres de réponse - - - -
Meédcomposante P Composante Médcomposante P Composante Médcomposante Pcomposante Médcomposante Pcomposante
Ductilité
Tous Déplacement Longitudinal 158,56 1,12 543,56 1,09 749,40 1,12 109521 1,16
Déplacement Transversal 3,59 0,96 15,79 0,96 37,04 1,08 246,32 1,21
Ductilité
Longueur ) .
Minimale Déplacement Longitudinal
Déplacement Transversal
Ductilité
']‘\jl"?g.”e“‘ Déplacement Longitudinal 113,83 0,75 331,89 0,71 438,67 0,74 609,92 0,79
¢diane
Déplacement Transversal 4,19 0,42 14,67 0,42 30,19 0,59 150,09 0,75
L Ductilité
M‘;:‘fl‘:;‘;; Déplacement Longitudinal 474,12 1,10 2 774,08 1,02 4396,46 1,09 757534 1,18
Déplacement Transversal 2,03 0,63 20,71 0,63 78,93 0,99 1542,42 1,32
Ductilité
Hauteur K L
Minimale Déplacement Longitudinal
Déplacement Transversal
Ductilité
Hauteur " T
Médiane Déplacement Longitudinal
Déplacement Transversal
H Ductilité
\(
Mail;;ll;{e Déplacement Longitudinal
Déplacement Transversal
B Ductilité
MB‘?‘S . Déplacement Longitudinal 94,65 0,71 27891 0,66 369,67 0,70 515,66 0,75
inimal
Déplacement Transversal 4,37 0,40 15,21 0,40 31,19 0,58 153,80 0,74
Biai Ductilité
M Clgllsn | Déplacement Longitudinal 474,12 1,10 2774,08 1,02 4396,46 1,09 757534 1,18
Déplacement Transversal 2,03 0,63 20,71 0,63 78,93 0,99 154242 1,32
Biai Ductilité
Mani 1 | Déplacement Longitudinal 136,46 0.73 393,77 0,68 519,04 0.72 719,36 0.77
Déplacement Transversal 4,01 0,65 14,15 0,65 29,23 0,78 146,51 0,91
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Tableau-A IX-6 Valeurs synthéses des données de fragilité pour les ponts a deux travées

Léger / Slight Modéré / Moderate Important / Extensive Complet / Complete

Parameétre Criteéres de réponse
Meédcomposante Pcomposante Médcomposante P Composante Médcomposante P Composante Médcomposante Pcomposante
Ductilité 0,13 0,88 0.25 0,78 0,52 0,95 0,90 0,96
Tous Déplacement Longitudinal 3,78 1,40 25,70 1,33 42,36 1,39 76,46 1,48
Déplacement Transversal 0,40 0,57 3,39 0,57 11,58 0,91 176,77 1.20
Ductilité 0,10 0,86 0,20 0,76 0,41 0,92 0,70 0,94
bﬁ:}ug;?; Déplacement Longitudinal 0,71 0,41 1,36 0,38 1,61 0,41 1,97 0,44
Déplacement Transversal 0,30 0,35 1.40 0,35 3,40 0,62 24,56 0,84
Ductilité 0,13 0.86 0.26 0,75 0,54 0,93 0,95 0,94
';\jl"c?g;it‘ Déplacement Longitudinal 3,70 1.60 45,43 1,49 87,30 1,58 188,92 1,72
Déplacement Transversal 0,38 0,42 2,12 0,42 5,70 0,71 51,29 0,95
Ductilité 0,16 0,84 0,30 0,76 0,58 0,90 0,95 0,91
NONGUOMT | ¢ lacement Longitudinal 247 1,00 21,13 0.93 31,69 0,98 51,16 .07
Déplacement Transversal 0,50 0,65 6.39 0,65 27,59 1.06 712,50 142
Ductilité 0,13 0,79 0,25 0,69 0,49 0,86 0,82 0,87
I\’;i“l;i:{e Déplacement Longitudinal 3.62 134 31,98 123 56,42 132 110,34 144
Déplacement Transversal 0,40 0,43 2,04 0,43 522 0,69 42,31 0,92
Ductilité 0,10 1,06 0,23 0,93 0,56 114 1,10 1,16
Sig;ﬁ‘c Déplacement Longitudinal 1,87 1.20 8,99 1,14 13,53 1,19 21,94 1,26
Déplacement Transversal 0,34 0,42 2,09 0,42 5,99 0,73 62,02 1,00
Ductilité 0,16 0,84 0,30 0,76 0,58 0,90 0,95 0,91
I\;*;‘ﬁ;‘;{e Déplacement Longitudinal 447 1,00 21,13 0,93 31,69 0,98 51,16 1,07
Déplacement Transversal 0,50 0,65 6.39 0,65 27,59 1.06 712,50 142
- Ductilité 0,13 0,86 0,26 0,75 0,54 0,93 0,95 0,94
M?;’;‘r‘:al Déplacement Longitudinal 3,70 1,60 4543 149 87.30 1,58 188,92 172
Déplacement Transversal 0,38 0,42 2,12 0,42 5,70 0,71 51,29 0,95
- Ductilité 0,16 0,84 0,30 0,76 0,58 0,90 0,95 0,91
. Ni,‘s‘i‘zn , | Déplacement Longitudinal 4,47 1,00 21,13 0,93 31,69 0,98 51,16 1,07
Déplacement Transversal 0,50 0,65 6,39 0,65 27,59 1,06 712,50 1,42
- Ductilité 0,10 0.86 0,20 0,76 0,41 0,92 0,70 0,94
s | Déplacement Longitudinal 0,71 041 1,36 0,38 Tol 041 197 0,44
Déplacement Transversal 0.30 0,41 1.40 0,41 3,40 0,65 24,56 0.87
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Tableau-A 1X-7 Valeurs synthéses des données de fragilité pour les ponts a trois travées

Léger / Slight Modéré / Moderate Important / Extensive Complet / Complete
Paramétre Critéres de réponse - - - -
Meédcomposante P Composante Médcomposante P Composante Meédcomposante P Composante Médcomposante Pcomposante
Ductilité 0,12 0,97 0,19 0,92 0,32 1,00 0,47 1,00
Tous Déplacement Longitudinal 2,78 1,76 12,40 1,72 18,32 1,75 29,05 1,80
Déplacement Transversal 0,31 0,64 1,81 0,64 5,02 0,86 48,18 1,09
Ductilité 0,03 0,73 0,05 0,64 0,09 0,78 0,14 0,79
L
Nﬁ:ﬁ;ﬁ; Déplacement Longitudinal 2,57 0,60 6,72 0,56 8,63 0,59 11,60 0,65
Déplacement Transversal 0,35 0,42 1,83 0,42 4,71 0,68 38,72 0,92
Ductilité 0,15 0,79 0,25 0,73 0,42 0,83 0,63 0,83
L
N‘;c‘,‘gi‘;“c' Déplacement Longitudinal 3,44 1,56 13,78 1,52 19,79 1,55 30,36 1,59
Déplacement Transversal 0,40 0,46 2,59 0,46 7,63 0,77 83,95 1,04
Ductilité 0,22 0,78 0,40 0,68 0,78 0,84 1,30 0,85
L
M(;?(%;‘:;I; Déplacement Longitudinal 0,49 1,77 9,18 1,63 19,72 1,74 48,70 1,91
Déplacement Transversal 0,19 0,48 0,67 0,48 1,39 0,64 7,11 0,80
Ductilité 0,11 0,62 0,17 0,54 0,29 0,67 0,44 0,68
Haut
Mi?*ALi‘ni:lre Déplacement Longitudinal 3,28 0,57 8,05 0,53 10,16 0,56 13,39 0,61
Déplacement Transversal 0,38 0,46 2,34 0,46 6,62 0,75 66,60 1,01
Ductilité 0,09 1,13 0,15 1,09 0,24 1,15 0,36 1,16
Haut
Modione | Déplacement Longitudinal 255 1,32 1031 1,28 14,34 1,32 282 137
Déplacement Transversal 0,37 0,44 2,10 0,44 5,70 0,72 52,25 0,97
Ductilité 0,22 0,78 0,40 0,68 0,78 0,84 1,30 0,85
Haut
Monimale | Déplacement Longitudinal 0,49 1,77 9,18 1,63 19,72 1,74 48,70 1,91
Déplacement Transversal 0,19 0,48 0,67 0,48 1,39 0,64 7,11 0,80
Ductilité 0,21 0,90 0,43 0,79 0,90 0,97 1,60 0,98
Biais
Mirl;r:al Déplacement Longitudinal 1,08 1,80 14,46 1,70 28,46 1,78 63,36 1,91
Déplacement Transversal 0,25 0,71 1,28 0,71 3,23 0,89 25,40 1,07
Ductilité 0,11 0,62 0,17 0,54 0,29 0,67 0,44 0,68
Biai
« Médian», |_Déplacement Longitudinal 328 0,57 8,05 0,53 10,16 0,56 13,39 061
Déplacement Transversal 0,38 0,46 2,34 0,46 6,62 0,75 66,60 1,01
Ductilité 0,03 0,73 0,05 0,64 0,09 0,78 0,14 0,79
Biai
Mo+ | Déplacement Longitudinal 2,57 0,60 6,72 0,56 8,63 0,59 11,60 0,65
Déplacement Transversal 0,35 0,44 1,83 0,44 4,71 0,70 38,72 0,93
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Tableau-A 1X-8 Valeurs synthéses des données de fragilité pour les ponts a deux et trois travées

Léger / Slight Modéré / Moderate Important / Extensive Complet / Complete
Paramétre Critéres de réponse - - - -
Meédcomposante P Composante Médcomposante P Composante Meédcomposante P Composante Médcomposante Pcomposante
Ductilité 0,13 0,96 0,22 0,90 0,38 1,00 0,60 1,00
Tous Déplacement Longitudinal 3,11 1,64 16,49 1,59 25,48 1,63 42,58 1,69
Déplacement Transversal 0,35 0,62 2,29 0,62 6,82 0,88 76,71 1,13
Ductilité 0,08 0,79 0,12 0,75 0,19 0,82 0,28 0,83
L
Nﬁ‘}f;{‘:ﬁ; Déplacement Longitudinal 233 0,82 6,97 0,78 9,28 0,82 13,00 0,87
Déplacement Transversal 0,33 0,41 1,79 0,41 4,72 0,69 41,04 0,94
Ductilité 0,15 0,81 0,25 0,73 0,46 0,86 0,72 0,87
L
Méiane  |_Déplacement Longitudinal 361 178 21,84 173 34,92 1,77 60,81 1,83
Déplacement Transversal 0,39 0,44 2,39 0,44 6,77 0,74 68,61 1,00
Ductilité 0,19 0,79 0,34 0,71 0,65 0,85 1,05 0,86
L
M(;?(%r‘:;lig Déplacement Longitudinal 3,92 2,62 54,23 2,55 107,53 2,61 24147 2,70
Déplacement Transversal 0,27 1,11 2,79 1,11 10,75 1,35 214,91 1,61
Ductilité 0,12 0,71 0,21 0,63 0,36 0,76 0,55 0,77
Haut
M;Li‘;:lre Déplacement Longitudinal 351 1,27 12,74 1,23 17,83 1,26 26,52 1,30
Déplacement Transversal 0,39 0,44 2,23 0,44 6,04 0,72 55,40 0,97
Ductilité 0,11 1,01 0,18 0,96 0,31 1,04 0,47 1,04
Haut
Modione | Déplacement Longitudinal 240 1,35 11,14 1,30 16,63 134 26,69 1.40
Déplacement Transversal 0,35 0,43 2,10 0,43 5,84 0,73 56,75 0,98
Ductilité 0,19 0,79 0,34 0,71 0,65 0,85 1,05 0,86
Haut
M;{‘Lﬁ‘;e Déplacement Longitudinal 3,92 2,62 54,23 2,55 107,53 2,61 241,47 2,70
Déplacement Transversal 0,27 1,11 2,79 1,11 10,75 1,35 214,91 1,61
Ductilité 0,17 0,89 0,33 0,79 0,68 0,96 1,19 0,97
Biais
Mirl;r:al Déplacement Longitudinal 2,22 1,90 31,98 1,79 64,08 1,88 145,66 2,01
Déplacement Transversal 0,31 0,63 1,69 0,63 4,49 0,84 39,19 1,05
Ductilité 0,13 0,81 0,22 0,74 0,40 0,86 0,62 0,87
Biai
« Médian», |_Déplacement Longitudinal 367 089 11,46 085 1541 088 21,87 093
Déplacement Transversal 0,43 0,58 3,55 0,58 11,97 0,91 178,12 1,20
Ductilité 0,08 0,79 0,12 0,75 0,19 0,82 0,28 0,83
Biai
Mo+ | Déplacement Longitudinal 2,33 0,82 6,97 0,78 9,28 0,82 13,00 0,87
Déplacement Transversal 0,33 0,43 1,79 0,43 4,72 0,70 41,04 0,94
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