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SOMMAIRE

Le ministére des Transports du Québec s'est doté d'un plan d'action qui contient plusieurs
mesures visant & prévenir les risques de ruptures fragiles sur les structures dont il a la
responsabilité. Les conclusions d'études récentes, comportant des analyses non linéaires et des
essais in situ & I'ultime de ponts de type dalle épaisse sans armature de cisaillement, indiquent
que les approches de calcul fraditionnelles peuvent s'avérer pénalisantes alors que les
analyses non linéaires permettent de considérer avec plus de justesse le comportement réel
des ouvrages. L'utilisation des analyses non linéaires doit toutefois se faire dans un cadre
rigoureux. Malgré que la redistribution des efforts soit généralement favorable aux ouvrages, il
importe que les analyses permettent de mettre en évidence tous les modes de rupture, ductiles
et fragiles.

Le projet de recherche vise a établir la méthodologie requise pour utiliser les analyses non
linéaires pour I'évaluation d'ouvrages complexes dans lesquels cohabitent des modes de
rupture ductiles et fragiles. La méthode proposée consiste & déterminer le niveau de fiabilité
d'un ouvrage ou d'une partie d'ouvrage en prenant en considération la variabilité des
propriétés des matériaux, la présence de défauts de l'ouvrage et des conditions d'appuis
réelles dans le contexte du calcul aux états limites.

Ce rapport final présente I'application de la méthodologie déjd établie & des ouvrages types
identifiés par le Ministere. Une méthodologie utilisant une nouvelle approche probabiliste est
également présentée. L'approche est inspirée de la méthode des charges moyennes du code
CSA-Sé. Les avantages de cette derniere approche sont démontrés a travers un exemple d'un
pont d trois poutres principales.
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1 INTRODUCTION

1.1 CONTEXTE

L'évaluation des ponts existants constitue un défi de taille pour les propriétaires d'ouvrages tel
que le ministere des Transports du Québec (MTQ). Compte tenu de la dégradation continue
des matériaux, du changement des normes et des charges de conception, I'évaluation devrait
se faire d intervalle régulier, par des ingénieurs expérimentés. L'impact économique de la
décision de cette évaluation est tellement important que le code CSA-Sé [1] y consacre tout
un chapitre avec une philosophie différente de celle de la conception : choix entre plusieurs
indices de fiabilités au lieu d'un seul indice utilisé en conception, utilisation conséquente de
coefficients de pondération différents pour les charges, coefficients d'ajustement de la
résistance, etc. L'article 14.16 du chapitre 14 permet méme & I'évaluateur de réaliser un essai
de chargement s'il juge que I'évaluation analytique traditionnelle ne fournit pas une idée
précise du comportement réel du pont.

L'analyse par éléments finis non linéaires (AEFNL) peut alors étre introduite comme une
alternative aux essais de chargement et une méthode avancée par rapport aux approches
analytiques traditionnelles qui supposent un comportement linéaire élastique des matériaux.
De telles analyses avancées permettent une représentation plus réaliste du comportement
structural des ponts en béton et peuvent s'avérer avantageuses par rapport aux approches
traditionnelles généralement pénalisantes [2]. Les méthodes d'AEFNL, quoique bénéfiques,
requiérent toutefois une expertise pointue quant & leur utilisation qui n'est par ailleurs pas, pour
I'instant, balisée dans un code de calcul.

Une approche rigoureuse est alors nécessaire afin d'infroduire ce genre d'analyses dans le
domaine pratique de I'évaluation. Deux aspects nécessitent une attention particuliere et
constituent la motivation pour ce projet de recherche : la précision du schéma de calcul et le
cadre probabiliste. Le schéma de calcul comprend principalement le modeéle éléments finis,
le logiciel de calcul et le modeéle de béton. Bien que plusieurs modeles de béton existent sur le
marché, il est reconnu gqu'aucun de ces modeles n'est capable de modéliser parfaitement le
matériau pour toutes les conditions de sollicitations et tous les champs d'application [3 et 4]. Le
domaine de vérification et validation (V&YV) bien développé dans d'autres industries n'est
malheureusement pas trés reconnu dans le domaine du génie civil dont celui des structures
conventionnelles en béton armé. Ainsi, il est supposé dans la plupart des travaux impliquant
des modeles de béton que les résultats du modéle numérique constituent "la réalité" et
l'alternative aux résultats d'essais de chargement réels. Dans le cas des ponts en béton armé,
la plupart des tfravaux impliquant des analyses non linéaires utilisent des modeéles éléments finis
2D (plagues) qui supposent que les sections planes restent planes (hypothése de Bernoulli).
Ainsi, la propagation d'une fissure de cisaillement, tres probable dans le cas d'une dalle épaisse
sans étrier, ne serait méme pas directement modélisable avec ce genre de modeles. Le
deuxiéme point qui doit étre considéré est I'aspect probabiliste et réglementaire qui est derriere
la méthode d'évaluation décrite par le code CSA-Sé. Il est important que I'approche utilisée
tienne compte de la variabilité des matériaux composant la structure, des charges et des
imprécisions lors de la construction de l'ouvrage. Cette variabilité est implicitement présente
dans le code a travers les coefficients de pondération des charges et les coefficients de tenue
des matériaux. Il est aussi important de respecter le méme seuil de fiabilité minimal requis par
le code et qui est établi en fonction de la probabilité de rupture maximale acceptable du
point de vue de la société. Ce seuil minimum est représenté dans le code par l'indice de fiabilité
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cible f. La consistance entre 'approche développée dans ce projet et la norme existante est
fondamentale vu l'aspect réglementaire de celle-ci.

1.2 OBJECTIFS DU PROJET DE RECHERCHE

Ce projet fait suite au projet R626.1 et a comme objectif principal d'étendre le champ
d'application de I'analyse par éléments finis non linéaires (AEFNL) & I'évaluation des ponts
existants. Le projet de recherche vise & :

e développer une méthodologie pour I'évaluation des ouvrages permettant de
déterminer la fiabilité d'un ouvrage en considérant I'effet sur la capacité de I'ouvrage
de la variabilité des propriétés des matériaux, de la présence de défauts et des
conditions d'appui réelles;

e appliquer la méthodologie proposée a I'évaluation d'éléments ou d'ouvrages en
béton armé.

Le projet comporte deux volets : le développement de la méthodologie et sa mise en
application.

Le volet 1 porte sur le développement d'une méthodologie pour I'évaluation des ouvrages &
partir d'analyses non linéaires. Cette partie du projet vise a établir les bases de I'utilisation des
analyses non linéaires pour I'évaluation des ponts et s'inspire des approches semblables
développées en Europe [5, 6 et 7]. Les trois rapports d'étapes précédant ce rapport final sont
associés a ce volet.

1. Le premier rapport [8] a consisté en une étude d'avant-projet qui a permis d'établir les
bases théoriques pour le calcul des structures en béton avec 'utilisation des éléments
finis non linéaires.

2. Le second rapport [9] a présenté le plan de travail qui a été établi avec la direction
des Structures du ministére des Transports. || a consisté essentiellement & identifier les
structures sélectionnées par le Ministére et & établir les étapes de réalisation du projet.

3. Le troisieme rapport [10] a présenté I'approche probabiliste retenue pour I'évaluation
des ponts et a illustré son application au calcul de la résistance a I'effort franchant de
poutres profondes sans armature fransversale.

Le présent rapport fait partie du volet 2 et constitue le rapport final du projet. La méthodologie
choisie au volet 1 est appliquée a I'évaluation de la capacité portante d'ouvrages en béton
identifiés par le Ministére. Une nouvelle méthodologie y est également infroduite compte tenu
des limitations décelées dans la méthodologie initialement retenue. L'application de cette
nouvelle méthodologie est illustrée pour un ouvrage simple consistant en un pont & trois
pouftres.

GRS - Ecole Polytechnique de Montréal Mars 2015
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1.3 PORTEE DU PRESENT DOCUMENT

Ce rapport final présente :

e la méthodologie d'évaluation globale des ponts utilisant I'approche probabiliste
retenue lors du troisieme rapport d'étape, incluant la présentation des outils qui ont été
développés dans le cadre de cette méthodologie;

e |'application de cette méthodologie sur deux des cing ponts sélectionnés par le
Ministére;

e ['analyse par éléments finis non linéaires des deux autres ponts;

e le développement d'une nouvelle approche probabiliste plus appropriée pour le
contexte d'évaluation de structures existantes;

e |'‘application de cette nouvelle approche pour un pont 4 trois poutres;

e les conclusions et discussions sur I'étape finale & venir.

1.4 LIMITATIONS DU RAPPORT

La nouvelle approche proposée permet, entre autres, de faire I'évaluation de la capacité
portante d'ouvrages hors norme en suivant la méme philosophie que celle du code CSA-Sé
tout en utilisant les outils d'analyse non linéaires. Ce projet se situe a la fine pointe du calcul
avancé des ouvrages d'art et le Ministere aura en sa possession une méthodologie de trés
grande valeur.

Le projet implique I'évaluation structurale de cing ouvrages existants. La portée du mandat
étant la présentation d'une méthodologie avancée et innovatrice, et non I'évaluation formelle
de ces ouvrages avec la responsabilité professionnelle associée, toutes les conditions critiques
n'auront pas nécessairement été considérées. Des conditions idéalisées ont été adoptées. Le
Ministere ayant une connaissance de ces ouvrages meilleure que la nétre, nous considérons
gu'il sera en mesure d'identifier pour ses besoins si d'autres conditions plus critiques que celles
considérées lors de la réalisation de ce projet de recherche devraient étre prises en
considération.

1.5 ORGANISATION DU RAPPORT

L'approche probabiliste a la base de ce projet de recherche destiné I'évaluation des ponts
existants en utilisant les analyses non linéaires est présentée au chapitre 2 alors que les deux
articles scientifiques s'y rattachant sont présentés & I'annexe 1. Les chapitres 3 et 4 illustrent
l'application de la méthode proposée pour deux ouvrages et comparent 'approche proposée
aux méthodes plus conventionnelles. Le chapitre 5 applique I'analyse par éléments finis non
linéaires & I'évaluation de la capacité portante de deux ouvrages présentant des
caractéristiques non courantes. Une nouvelle approche probabiliste, mieux adaptée &
I'évaluation des ponts mais encore au stade de développement est présentée au chapitre 6
pour le cinguieme pont. Les conclusions complétent ce rapport au chapitre 7. L'annexe 2
présente un exemple de programmation Mathcad pour I'évaluation des ponts adapté a
I'utilisation d'analyses linéaires pour les ponts de type dalle épaisse. Enfin le calcul de certains
parametres propres a la nouvelle méthode d'évaluation proposée est donné a I'annexe 3.
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2 PRESENTATION DE LA METHODOLOGIE GLOBALE D’EVALUATION

2.1 CONTEXTE GLOBAL DE L’'EVALUATION

Comme pour le cas de conception, I'évaluation devrait idéalement suivre une approche
progressive afin de pouvoir statuer sur la sécurité de I'ouvrage, I'objectif étant de minimiser le
degré d'incertitude de I'évaluateur ainsi que les risques d’erreur. La Figure 2.1 présente la
méthodologie globale d'évaluation suggérée dans le cadre de ce travail. On y distingue trois
étapes :

e Une premiere étape d'identification de sections critiques et de positions critiques de la
charge mobile dans laquelle le couple (section critique, position critique) définit une
combinaison critique d laquelle il faut associer un indice de fiabilité cible et des
coefficients de pondération conséquents tel que définis dans la norme CSA-Sé;

e une deuxieéme étape d'analyse conventionnelle linéaire élastique ;
e une derniére étape d'analyse avancée utilisant un calcul non linéaire.

Chacune de ses étapes sera détaillée dans les sections suivantes. Les outils numériques utilisés
pour chacune des étapes sont représentés entre parentheses.

Identification des
sections critiques,
‘ des positions critiques

Evaluation de I'indice
de fiabilité cible et des
Pour chague combinaison critique coefficients de

pour la charge mobile pondération |

(EXCEL)

Approche conventionnelle

|, o— — I’ N\ P
| Analyse locale des
ratios au niveau des Analyse globale des Analyse EF linéaire
sections critiques ratios (MATHCAD) (CSI BRIDGE/ABAQUS)
(MATHCAD)
J \ \ J
'r Approche avancée
Identification des N 2N +1 Analyses EF non Calcul du coefficient
pa’rallrnetre_s_de linéaires de Rosenblueth global de résistance et
materiaux critiques (ABAQUS-EPM3D) du ratio critique
|‘\ “ /

Figure 2.1 — Méthodologie globale d'évaluation

2.2 EVALUATION UTILISANT L’APPROCHE CONVENTIONNELLE

L'approche conventionnelle utilisant des modeéles linéaires élastiques (1D, 2D ou 3D) est
I'approche par défaut, couverte par le chapitre 14 de la norme CSA-S6. Deux méthodes sont
suggérées dans ce méme chapitre.
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e La méthode de calcul a I'état limite ultime (14.15.2.1 et 14.15.2.2) utilisant des
coefficients de pondération de charge et de tenue des matériaux (14.13 et 14.14). |l
s'agit de la méthode la plus utilisée par les ingénieurs.

e Laméthode de la charge moyenne (14.15.2.3) plus générale mais rarement utilisée. Elle
est recommandée principalement dans le cas ou les incertitudes sur les charges, les
méthodes d'analyse et la résistance du pont, different considérablement de celles
implicitement supposées dans les calculs des coefficients de charges et de matériaux
de la premiére méthode (données dans les tableaux C14.1 & C14.6 du commentaire
de la norme).

Pour la premiere méthode, I'indice de fiabilité cible g issu de I'article 14.12 est un parameétre
d'entrée. Il dépend du systéme global considéré, de I'élément considéré et du niveau
d'inspection. Pour la deuxieme méthode, I'indice de fiabilité peut étre considéré soit comme
un parametre d'entrée ou de sortie, dépendamment de ce que veut faire I'évaluateur. Si
I'objectif est de calculer le facteur de capacité de surcharge F, il s'agit d'une entrée alors que
si c'est de quantifier le risque de ruine associé d une configuration (charge, résistance) donnée,
il devient une sortie.

2.2.1 RATIOS D’EVALUATION

Le résultat d'une évaluation est un ratio qui représente le surplus ou le mangue de résistance
pour un chargement donné. Dans le cas du code des ponts, c'est le facteur de capacité de
surcharge qui a été choisi, aussi connu sous le nom de facteur nominal de surcharge « FNS ». Il
peut étre défini comme la fraction acceptable d'une surcharge nominale pouvant circuler en
toute sécurité sur le pont sans que ce dernier ne subisse des pertes de fonctionnalité. En utilisant
les notations de la norme :

_UR,-> a,D

_ (2.1)
a,(1+ FAD)L

L'avantage de ce facteur est qu'il donne directement accés a la valeur de I'affichage du
pont considéré dans le cas de I'incapacité de ce dernier (F < 1.0). L'inconvénient est qu'il est
difficile avec ce facteur d'évaluer la réserve ou le manque réel de résistance d cause des
différents ratios possibles de charge morte sur charge vive. La réserve réelle de résistance est
exprimée en divisant la capacité (résistance) sur la demande totale. On définit ainsi le ratio de
réserve réelle comme suit :

UR
k= ; (2.2)
> a,D+a,(1+FAD)L

Il est possible d’établir la relation suivante entre les deux ratios d'évaluation :

(F-1)=(F -1)(1+0) (2.3)

avec: 5= — 20D (2.4
a,(1+FAD)L
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qui représente le ratio charge morte sur charge vive. On peut également représenter l'inverse
de F, qui fait plus de sens lorsque les efforts sont trés petits. Ainsi on infroduit la notion du rapport
demande sur capacité, exprimé par la relation suivante :

1 D.aD+a,(1+ FAD)L
Rpe=—=
F. UR

7

(2.5)

A noter que chacun des ratios précédents dépend du type de sollicitation considérée
(moment fléchissant, effort tranchant, etc.) et pour une sollicitation donnée, il dépend de la
section critique considérée. Dans ce rapport, on considérera selon I'utilité F, F,. ou Rpc.

2.2.2 PRESENTATION DES OUTILS DEVELOPPES POUR L’APPROCHE LINEAIRE ELASTIQUE

La Figure 2.1 présente entre parenthéeses les outils numériques qui ont été utilisés dans le cadre
de ce travail. Pour les logiciels tel que Mathcad et EXCEL, des feuilles de calcul ont été
spécifiguement développées afin d'automatiser le processus d'évaluation. Ces outils
développés dans le cadre de ce projet ont été concus pour pouvoir étre utilisés ailleurs pour
d’autres projets et dans d’autres configurations de ponts.

En phase de post-traitement des résultats d'analyses des éléments finis (CSI BRIDGE ou
ABAQUS), une feuille de calcul Mathcad de la résistance pour dalles bidirectionnelles en béton
armé a été développée (voir Annexe 1). La méthode de calcul est issue du rapport FIB 2008
[11] qui utilise le modéle « en sandwich » de Marti (1990) [12] présenté en Figure 2.2. Les huit
forces de section dans la Figure 2.2a sont reprises par le modéle : noyau central + 2 couches
extérieures. Les moments de flexion et de torsion (mx, my et my) ainsi que les forces de
membranes (nx, Ny et nyy) sont reprises par les couches externes alors que le noyau reprend les
forces de cisaillement (vx et vy). Il s’agit en fait d’'un modele de borne inférieure de la théorie
de plasticité (équilibre + résistance). Tel que montré a la Figure 2.2c, le noyau peut étre fissuré

ou non fissuré selon que la contrainte de cisaillement principal v, /d, est supérieure ou non &
la contrainte de fissuration. Dans le cadre de ce projet, cette derniere contrainte est prise égale
a la contrainte ¢C,B\/7c' issue de la méthode simplifiee de la norme canadienne A23.3 2004
[13] (article 11.3.6.3).
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Figure 2.2 — Modeéle sandwich de Marti (1990) [12] : (a) élément de dalle; (b) forces dans les
différentes couches ; (c) transfert du cisaillement pour cas coeur fissuré et non fissuré

Ce calcul est effectué a chaque nceud du maillage du modele éléments finis. Il est donc
possible de visualiser un nuage de points (X, Y, Z) avec X et Y les coordonnées en plan du
noeud, 7 est la quantité d'intérét qui peut étre choisie parmi les cing variables suivantes :

e demande en armature de flexion longitudinale face supérieure;
e demande en armature de flexion longitudinale face inférieure;
e demande en armature de flexion transversale face supérieure;
e demande en armature de flexion transversale face inférieure;

e demande en armature de cisaillement;

Connaissant les quantités d'armature en place, il est aussi possible de calculer et visualiser les
ratios F ou Fr pour chagque nceud du maillage. Cette étape est montrée dans la Figure 2.1 et
définie comme |'étape d'analyse globale des ratios. Il s'ensuit ensuite I'étape d'intégration des
ratios au niveau des sections critiques prédéfinies par I'utilisateur (ex : section & une distance dv
d'un appui pour le ratio d'évaluation en demande d'armature de cisaillement). Des exemples
de résultats générés seront montrés ultérieurement pour les ponts sélectionnés.

2.2.3 STRATEGIE RETENUE POUR LE CAS DES CHARGES MOBILES, COMBINAISONS CRITIQUES

Afin de pouvoir calculer les demandes en armature (section précédente), il est nécessaire que
les huit forces de section données a chague noeud soient concomitantes. Ce n'est
malheureusement pas le type de sortie standard pour les analyses avec charge mobile. Le
probléme de charge mobile se pose aussi pour les analyses non linéaires (approche avancée)
pour lesquelles le principe de superposition n'est plus valide. Ainsi, il est nécessaire pour les deux
cas (analyses conventionnelle et avancée) d'avoir un systéme de charges mortes et vives fixes,
et donc d'identifier un certain nombre de combinaisons critiques avec des positions critiques
fixes de la charge mobile (Figure 2.1).

La stratégie qui a été retenue comprend les étapes suivantes.
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1. Identification des g sections critiques. Par exemple, pour une dalle de béton sans
poutres principales, les sections critiques seraient : le milieu de chaque travée, la section
vis-Q-vis des appuis en moment négatif s'il y a lieu, & dv de la face d'un appui continu,
A d/2 du contour d'un appui ponctuel, ainsi que les endroits de changement de section
et de changement de pattern des barres d’armature.

2. Pour chaque section critique, identification de la position critique p de la charge mobile
qui maximise |'effet critique associé a la section g. Pour I'exemple de la section en milieu
de travée d'une dalle simplement appuyée, la position longitudinale critique qui
maximiserait le moment fléchissant serait lorsque la charge mobile est centrée au
niveau de cefte section.

Chaqgue position critique (p) de la charge mobile nécessite une analyse a part et constitue en
fait une combinaison critique (p). L'association (section critique q, position critique p) constitue
une matrice de vérifications (évaluations) & faire par I'évaluateur dans le cadre de I'approche
conventionnelle. Pour chaque élément de cette matrice, I'évaluateur doit calculer un ratio
d'évaluation (Fpoq OU Frpq). Le ratio d'évaluation critique qui est I'objectif de toute cette
démarche serait le plus petit élément de cette matrice. Bien évidemment, |'expérience de
I'évaluateur est requise ici afin de minimiser le nombre d’'analyses (égal au nombre de positions
critiques) et aussi le nombre de vérifications (égal au nombre de positions critiques multiplié par
le nombre de sections critiques). Ceci est d'autant plus vrai pour le cas de I'approche avancée
utilisant des analyses non linéaires. La différence est que pour ce cas, aucune vérification
manuelle n'est requise, un seul ratio d'évaluation est calculé et correspond forcément au ratio
d'évaluation critique qui est lié a la rupture locale ou globale (selon le jugement de
I'évaluateur) d une section donnée pour une analyse donnée.

Afin de trouver la position critique des essieux, un outil a été développé sous EXCEL avec le
langage Visual Basic. |l est utilisé en phase de prétraitement et permet pour une section critique
donnée de déterminer le nombre et la position critique des essieux pour un effort donné (par
exemple moment de flexion) utilisant le principe des lignes ou des surfaces d’'influence. Cet
outil a été développé pour le cas unidirectionnel (poutre) d'une charge mobile dans le sens
longitudinal. Pour un cas bidirectionnel (dalle) plus général, la position critique sur la surface
d'influence (transversale et longitudinale) est déterminée en utilisant la méthode du Krigeage
programmée dans une application Visual Basic.

La Figure 2.3 présente I'exemple d'un résultat de calcul du pont 1 qui sera détaillé plus loin. La
matrice Fpq . qu'on appellera dorénavant matrice d'évaluation, est montrée. Le nombre
d’'analyses correspond au nombre de lignes (positions) de la matrice. Le nombre de sections
critiques correspond au nombre de colonnes de la matrice. Les termes sur la diagonale (p = q)
représentent les évaluations faites & une section critique pour laguelle la charge mobile a été
positionnée a la méme section critique afin de maximiser I' effet critique associé. On remarque
bien que ces termes sont minimaux pour chaque colonne correspondante, ce qui valide en
fait I'étape de recherche de la position critique décrite dans le paragraphe précédent.
Cependant, comme le montre I'exemple, il n'est pas garanti que ces fermes soient minimaux
pour chaque ligne correspondante (exemple : terme F33). Le résultat du processus d'évaluation
pour cet exemple est la valeur 1.30 obtenue pour la section critique 1, soit une réserve globale
de 30% pour ce pont.
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Section
1 2 3
o
S =
22 169 141 388
[*] ~._."
o -
3 1153 % 166 3.48

Figure 2.3 — Exemple d'une matrice d'évaluation

2.3 EVALUATION UTILISANT L’APPROCHE NON LINEAIRE AVANCEE

L'approche avancée utilisant des analyses non linéaires est décrite dans la Figure 2.1. Elle utilise
la méthode probabiliste de Rosenblueth retenue lors du troisieme rapport d'étape. La
résistance pondérée de la structure est calculée utilisant un facteur de tenue global qui a été
détaillé dans les équations 2.13 & 2.15 du troisieme rapport d'étape et réécrites ci-dessous :

R =¢.R, = LRAm (2.6)
G
avec:
¢, = o Spe " (2.7)
Ve =AVi+Vy7 (2.8)
5, = e (2.9)

analyse

La méthodologie de calcul implique deux étapes indépendantes (voir Figure 3.2 du troisieme
rapport d'étape) dont 'objectif est le calcul du coefficient de tenue global ¢, (ou encore le

coefficient global de résistance y . ) et d'en déduire la résistance globale de conception R..

La premiére étape porte sur le calcul du biais ¢, et du coefficient de variation du biais ¥, du
modele de calcul (modéele EF + modele de béton). La deuxieme étape porte sur le calcul de
la valeur moyenne de la résistance calculée R, et de son coefficient de variationV,. La

premiére étape a été finalisée dans le rapport d'étape 3 et sera discutée a la section suivante.
La deuxieme étape concerne I'analyse non linéaire proprement dite du pont et est
schématisée dans la Figure 2.1.
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2.3.1 DISCUSSIONS SUR L’ERREUR DUE AU MODELE DE CALCUL

L’erreur due au modele de calcul constitue I'une des originalités de I'approche détaillée dans
le rapport d'étape trois [3] et dans I'article Ben Ftima et Massicotte [2]. Cette étape
fondamentale est souvent ignorée dans les approches probabilistes et, selon notre avis, sous-
estimée dans I'approche classique de calcul aux états limites du code, pour les deux raisons
suivantes.

Les équations du code sont basées soit sur des modeles physiques, soit semi-empiriques
issus de tests expérimentaux, soit une combinaison des deux. Le Tableau 2.1 donne un
apercu de la précision de quelques équations du code ACI [14 et 15]. Les exemples
des valeurs données sont généralement utilisés pour la dérivation des coefficients de
tenue de matériaux du code. Il est évident que la précision de ces valeurs dépend de
la population des tests expérimentaux qui a servi pour cette comparaison. Pour
l'exemple de I'équation semi empirique de la résistance en cisaillement d'une poutre
sans étriers, il est évident que les chiffres qui sont donnés sont erronés puisque ni les
équations du code ACI ni la population de tests expérimentaux ne tiennent comptent
de l'effet d'échelle pour les grandes poutres. De plus, les équations du code sont
généralement simplifiées et utilisent un nombre minimal de variables inférieur au
nombre total de variables régissant le phénomene physique. D'un autre coété, la
population de tests expérimentaux contient en général un nombre important de tests
issus de plusieurs laboratoires, avec des caractéristiques différentes de matériaux,
différentes variables pouvant influencer la résistance (ex : ratio a/d, ratio M/V),
différentes géométries (d, b, L) et méme différentes conditions aux limites. La raison est
gue pour un type donné de résistance, il est tres difficile de trouver un nombre suffisant
de tests expérimentaux issus d'un méme laboratoire et avec des conditions aux limites,
des géométries et des matériaux similaires.

Méme si on suppose que les équations du code sont exactes pour des éléments
structuraux simples (poutres, poteaux), il est difficile d'imaginer qu'elles le demeurent
pour le cas d'une structure réelle définie comme un ensemble d'éléments structuraux
et dans laquelle plusieurs types de résistances peuvent interagir (ex : interaction flexion
cisaillement, interaction flexion compression).
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Tableau 2.1 — Précision de quelgques éguations du code [15]

Catégorie Type d’équation 0, V.
Résistance en flexion d'une Physique/semi
poutre YSIqUe 1.06 0.04
empirique

(section sous-armée)

Résistance en compression
d'un poteau Physique 0.98 0.05
(charge axiale seulement)

Résistance en cisaillement
du béton (sans armature Semi empirique 1.10 0.15
de cisaillement)

La procédure décrite dans le troisieme rapport [2] et détaillée dans les articles de Ben Ftima et
Massicotte (2015) [3 et 4] (voir annexe 2) suggere une méthode plus rigoureuse qui permet de
s'affranchir des deux problemes mentionnés ci-dessus. En effet, les propriétés statistiques de
I'erreur de modélisation sont calculées pour une structure cible et un schéma de calcul donnés,
en utilisant une hiérarchie de validation allant du matériau a la structure et une technique de
filtrage des tests expérimentaux basée sur I'expertise de I'évaluateur.

Pour le schéma de calcul retenu : Abaqus Explicit + modéle de béton EPM3D + hypotheses de
modeélisation décrites dans le tableau 5.1 de l'article Ben Ftima et Massicotte (2015) [3], les
valeurs suivantes ont été évaluées lors du troisieme rapport d'étape et seront utilisées dans ce
fravail :

5,=097 et V, =0.15.

En comparant ces valeurs d celles du Tableau 2.1, on remarque que le schéma de calcul non
linéaire donne une plus grande variabilité par rapport aux équations du code de résistance en
flexion et en compression, ce qui donnerait normalement une valeur de coefficient de tfenue
global plus petit que celui du code (ex : cas d'une poutre sous armée en béton qui cede en
flexion). La raison n'est pas due au fait que le schéma numérique est moins précis, mais plutdt

au fait que les propriétés statistiques (0, et V) telles que définies dans I'approche avancée

sont des propriétés globales liées a la structure cible et non au mode de rupture comme dans
le cas du code. Par exemple, si tous les tests dans le tableau de I'annexe 1 de Ben Ftima et
Massicotte (2015) [3] étaient choisis de maniére & représenter une rupture en flexion, il est
évident que les différences modele/test expérimental seraient beaucoup petites (voir par
exemple résultats de tous les modéles de béton pour le test SLAB_MN).

Dans les conclusions de la thése Ben Ftima [14], il a été mention de limportance du jugement
de I'expert dans le choix final des valeurs &, et V,. Cecilui est possible & travers les coefficients

de pondération qui donnent limportance relative d'un test ou une série de tests par rapport &
d'autres. Dans le cas de ce projet, I'expert peut étre I'évaluateur principal ou une autre
personne (ou équipe de personnes) ayant de bonnes connaissances sur les mécanismes de
résistance des structures en béton armé. Dans ce dernier cas, I'échange d'information entre
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l'expert et I'évaluateur principal est fondamental puisqu'il permet de minimiser l'erreur
d'appréciation du modele.

2.3.2 IDENTIFICATION DES PARAMETRES PRINCIPAUX POUR LES ANALYSES DE ROSENBLUETH

Lors du troisieme rapport d'étape, une validation de I'approche probabiliste a été faite sur
l'exemple de la résistance a l'effort tranchant des poutres sans armature de cisaillement et en

choisissant la série d'essais de Kani [17]. La résistance en compression du béton (f.'), la
résistance en traction du béton ( f,') et la limite élastique de l'acier (f,) ont été choisies

comme les trois parameétres principaux pour la méthode de Rosenblueth, ce qui donnait au
total 23 analyses non linéaires pour chaque test, auxquelles s'ajoute une analyse avec les
propriétés moyennes. En analysant les résultats finaux donnés dans le tableau 4.4 du troisieme
rapport d'étape [10], on s'apercoit que la résistance en compression n'est pas un parameétre
tres influant pour le cas de la rupture en cisaillement des poutres élancées. En effet une
différence moyenne de 4% est calculée entre les deux séries d'analyses x0y et x1y, c'est a dire
entre lesquelles seulement la résistance en compression varie. Pour cette raison, et dans le

cadre de cette étape finale, le choix a été fait de garder seulement f,' et fy comme

paramétres principaux des analyses de Rosenblueth, ce qui exige de faire 5 analyses (22+1).

2.3.3 DIRECTION CRITIQUE DE CHARGEMENT EN NON LINEAIRE

La Figure 2.4 montre le principe de I'approche avancée dans laquelle la structure du pont est
chargée jusqu’a la rupture. Les parametres requis de la norme sont encerclés dans la méme
figure : I'indice de fiabilité cible et les coefficients de pondération des charges. En fait, sil'on
se réfere a la Figure 2.1, il s’agit des mémes intrants requis pour I'approche conventionnelle.
Cette dépendance cause un probléme pour I'approche avancée, dans la mesure ou le
principe de superposition ne s'applique pas et gu'il est donc nécessaire de connditre &
I'avance le type de rupture (fragile ou ductile, locale ou globale) pour connditre la direction
de chargement en non linéaire.
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4 Rupture globale
2 ay= L
" ou locale critique 5

Figure 2.4 — Description de I'approche avancée

Dans le travail initial de Ben Ftima et Massicotte [2] ainsi que dans le premier rapport d'étape
[8], la direction de chargement critique suggérée était le chargement jusqu’d I'état de service
incluant le scénario le plus probable en construction, suivi d'un chargement dans la direction
dictée par les coefficients de pondération de charge & I'ultime provenant du code (chemin 1
dans la Figure 2.1). Dans le cas d'évaluation de structures de ponts existants, le contexte est
différent puisque I'ouvrage est déjd en service. La norme CSA-Sé tient compte de cette
différence, implicitement & travers la forme du facteur nominal de surcharge (FNS) (Equation
2.1). Ainsi, il serait plus naturel dans ce cadre d'utiliser le chemin 2 montré sur la Figure 2.4, plutét
que le chemin 1. Cette déviation par rapport a la méthodologie initiale, ainsi que le point de
dépendance des infrants du code soulevé plus haut, ont suscité des questions quant a I'aspect
pratique de I'approche probabiliste pour de cadre envisagé d'évaluation de structures
existantes (plutdt que de conception de nouvelles structures). Ceci constitue la motivation pour
la nouvelle approche probabiliste développée dans cette étape et détaillée plus tard au
chapitre 6. Pour les chapitres 3 & 5 suivants, c'est I'approche décrite & la Figure 2.4 qui sera
suivie (chemin 2).

2.4 PONTS SELECTIONNES POUR LE RAPPORT PRELIMINAIRE FINAL

Le tableau 2.1 du deuxieme rapport d'étape [9] présente les cing ponts sélectionnés lors de
cette étape, incluant le pont considéré pour illustrer la nouvelle approche proposée.
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Tableau 2-2: Liste des ouvrages sélectionnés

Identification  Type Spécificité de I'étude
P-03831 Dalle épaisse a 4 Une travée simple sera analysée en considérant
travées simplement les appuis ponctuels consistant en des blocs
appuyées d'assises sous la dalle.
P-13773N Dalle tres épaisse Pont pour lequel les zones des points d'inflexion
confinue sur trois sont problématiques.
travées avec une dalle
mince en porte-a-faux
de chaque cété.
P-13474 Portigue d'une travée Pont comportant un agencement trés particulier
de conduits prés des cotés extérieurs.
P-09714 Dalle épaisse en partie  Pont oU on retrouve des détails non usuels : étriers
évidée (fravées 2 et 3)  faits de corniéres, un trottoir en porte-a-faux,
conduits enrive et évidements circulaires.
P-02290 Travée simple Exemple servant & illustrer la redondance d'un

constituée de 3 poutres
enT

systeme a trois poutres et de I'enchainement
successif des modes de rupture.

Pour deux des ouvrages sélectionnés (P-03831 et P-13773N), la méthodologie présentée
précédemment sera appliquée et comparée a des analyses plus conventionnelles. Ainsi, foute
la méthodologie globale décrite dans la Figure 2.1 sera appliquée pour I'évaluation d'un pont
simple (P-03831) alors que I'application & un pont présentant un aspect non conventionnel sera
présentée pour le second pont (P-13773N). L'objectif avec le premier ouvrage est de
démontrer I'équivalence entre I'approche conventionnelle et I'approche avancée pour un
cas conventionnel alors que pour le deuxieme, I'objectif est de démontrer I'avantage de
I'approche avancée. Les trois autres ouvrages seront analysés en utilisant les AEFNL pour
quelques cas de charge, sans toutefois appliquer la méthode décrite précédemment. Ces
analyses ont pour but de mettre en évidence le type d'information que peut procurer &
lingénieur d'expérience I'utilisation des analyses non linéaires 3D pour comprendre le
comportement d'un ouvrage. Ainsi ces analyses permettront de faire ressortir certains modes
de rupture sans pour autant chercher & déterminer les plus critiques.

2.5 PROPRIETES D

ES MATERIAUX

2.5.1 RESISTANCES NOMINALES

L'utilisation de la méthodologie présentée dans ce rapport suppose que les propriétés réelles
des matériaux sont connues. Le Tableau 2-3 indique les propriétés nominales retenues dans les
analyses pour chacun des ouvrages.

GRS - Ecole Polytec
N/R: SR14-03 / P4121

hnique de Montréal

Mars 2015
Rapport final — Révisé



Etablissement d'une méthode d'évaluation des ponts utilisant les analyses non linéaires 15
Application & des ouvrages existants

Tableau 2-3: Propriétés des matériaux des ouvrages sélectionnés

Identification ~ Année de Source Jy 1o
construction (MPQ) (MPa)
P-03831 1966 CSA-S6 230! 20!
P-13773N 1968 Plans 275 28
P-13474 1966 Plans 275 28
P-09714 1958 CSA-Sé 230" 20
P-02290 1945 CSA-Sé 230" 20

1: CSA-S6 (2006), article 14.7.4

Pour les deux premiers ouvrages, I'application de la méthode de Rosenblueth requiert la
connaissance de la résistance moyenne de l'acier et du béton ainsi que I'écart type
correspondant. Deux approches ont été retenues.

Pour le pont P-03831, il a été supposé que les valeurs de 230 MPa et 20 MPa provenaient de
résultats valeurs d'essais sur des échantillons prélevés sur 'ouvrage et traités selon les exigences
du chapitre 14 code CSA-S6 (Annexe A14.1). Pour le béton il a été supposé que 10 échantillons
avaient été prélevés alors que 8 échantillons ont été considérés pour I'armature. En considérant
des coefficients de variation de 15% pour le béton en traction et 9% pour l'acier [15 et 16], et
en fixant I'écart type pour le béton en compression & 8 MPa, cela conduit a des résistances
moyennes de 26 MPa pour le béton et 297 MPa pour I'armature. Cette procédure inhabituelle
a été adoptée pour fins d'illustration afin de permettre de comparer le calcul de la capacité
portante obtenue avec les méthodes usuelles et I'analyse avancée avec des propriétés
cohérentes statistiquement pour un ouvrage d'une autre époque et pour lequel aucune
propriété n'est indiquée aux plans.

En contrepartie, pour le pont P-13773N, comme les propriétés des matériaux sont indiquées sur
les plans, il a été supposé que le béton, de résistance spécifiée de 28 MPa (4000 psi), avait une
résistance moyenne de 35 MPa (obtenue de 10 échantillons avec un coefficient de variation
de 15% le béton en traction et un écart type fixé & 8 MPa pour la compression) mais que la
limite élastique de l'armature provenait d'une plus large base de données (ensemble
d'ouvrages du MTQ par exemple) et que la nuance de 275 MPa correspondait & une valeur
moyenne de 333 MPa obtenue avec un coefficient de variation de 9% en appliquant les
exigences du code CSA-Sé6. Sauf pour le béton dont la résistance doit normalement provenir
de valeurs d'essais d'échantillons prélevés sur l'ouvrage, les valeurs pour I'armature peuvent étre
considérées représentatives de la réalité pour cette nuance. Pour ce pont, en plus des analyses
avec l'approche de Rosenblueth, la capacité du pont a été obtenue titre comparatif en
utilisant les résistances pondérées des matériaux, une approche adoptée traditionnellement &
défaut d'avoir une approche plus rigoureuse comme celles présentées dans ce rapport.

Pour les autres ouvrages, les analyses utilisent les résistances indiquées au Tableau 2-3 compte
tenu que la recherche de modes de ruptures particuliers est visée, et non I'évaluation formelle.
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2.5.2 RESISTANCE EN TRACTION

Le calcul de la résistance a l'effort tranchant est directement dépendant de la résistance en
traction utilisée dans le modele. Avec EMP3D la résistance en traction est généralement prise
égale d la relation suivante, en MPa :

fi= 0-33\/70' (2.10)

Or I'étude récente réalisée par Ben Ftima et Massicotte (2014) a permis de démontrer que cette
valeur était une limite inférieure et que la relation suivante était mieux adaptée :

£, =050 £, (D/150) ™" (2.11)

ou n représente le nombre de dimensions de I'élément et D la taille dans le sens de I'effort
considéré. Il est recommandé de choisir n = 1 pour une poutre, n = 2 pour une dalle et n = 3
pour un élément massif comme un barrage.

llimporte toutefois de souligner que plusieurs sources d'efforts de traction ne sont généralement
pas considérées dans les analyses comme la traction due au retrait restreint, l'effet des
gradients thermiques (important pour des dalles épaisses), les restreintes dues aux variations
saisonnieres de température, sans compter les défauts de mise en ceuvre du béton qui sont
difficilement quantifiables. Pour les dalles d'épaisseur moindre que 500 mm environ, il est
considéré que I'équation 2.11 devrait conduire a des résultats réalistes. Pour les dalles plus
épaisses non armées a l'effort tranchant, et plus sensibles aux effets indiqués plus haut, la
résistance moindre obtenue de I'équation 2.10 pourrait étre considéré pour l'instant comme un
choix raisonnable donnant une limite inférieure.
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3 PoONTP-03831

3.1 INTRODUCTION

Le pont P-03831 (Figure 3.1) se situe dans la municipalité de I' Assomption. Sa construction date
de1966 et il a subi depuis plusieurs inspections et rénovations. Il supporte 2 voies de circulation
bidirectionnelles et est constitué de 4 travées d'égale longueur.

Les 4 travées sont constituées de dalles épaisses simplement supportées posées sur des piles ou
des culées. Chacune des dalles est supportée a une extrémité sur 6 blocs rectangulaires en
béton s'appuyant respectivement sur des appareils d’appui et sur des piles ou culées. A 'autre
extrémité, les dalles sont simplement appuyées sur la pile ou la culée.

Figure 3.1 — Photo de I'ensemble de I'ouvrage

3.2 GEOMETRIE

Les figures ci-dessous tirés des plans d'exécution de I'époque de sa construction présentent
I'ouvrage dans son ensemble. La Figure 3.2 présente |'élévation, la Figure 3.3 la vue en plan et
la Figure 3.4 une coupe fransversale avec et sans armature. La longueur totale de 'ouvrage
est 48.87 m, chaque fravée mesure 10.69 m (35') et la largeur totale hors tout est de 11.125 m
(36'¢").
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Figure 3.4 — Coupe transversale
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3.3  AUSCULTATION

Une visite du pont a été faite le 18 septembre 2013 en présence d'ingénieurs de la direction
des Structures. Dans I'ensemble, le pont ne présente pas de problemes majeurs (Figure 3.5).
L'observation de la superstructure confirme la remise en état des joints entre les travées. Le
revétement bitumineux est fissuré longitudinalement et aux zones de transition entre le pont et
le sol. Les joints d'étanchéité sont remplis de déchets.

L'examen du dessous de la dalle indique que la structure semble en général en bon état (Figure
3.6). Sur quelques zones, une délamination fournit I'information de I'insuffisance de I'épaisseur
d'enrobage. Des fissures longitudinales apparentes laissent entrevoir la faible quantité
d'armature tfransversale. Des fraces de corrosion localisées des armatures sous la dalle sont
apparentes proche des drains du tablier. Les appareils d'appui a la culée nord sont dans un
état de détérioration avancée. Les piles et culées montrent également quelques
délaminations localisées. Un des pieux visible de la culée est complétement détérioré.
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Figure 3.5 — Photos de la superstructure lors la visite du pont
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Figure 3.6 — Photos du dessous du pont et des appuis lors la visite du pont

3.4 EVALUATION DE LA CAPACITE — CALCUL MANUEL

3.4.1 GEOMETRIE ET DONNEES D’EVALUATION

La travée d'extrémité du pont a été choisie vue ses conditions d'appui particulieres. C'est
également la travée qui a été inspectée lors de notre visite du site. La longueur totale de la
travée est de 35' avec des appuis de 2' de longueur & chaque extrémité, pour une longueur
centre-a-centre des appuis de 33' ou 10.06 m. La largueur de la dalle est de 35'10", soit 10.92 m
alors que I'épaisseur est de 18", soit 457 mm. La largeur de la voie carrossable est de 30' ou
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9.144 m, ce qui correspond d un pont de deux voies de 4.57 m de largeur chacune. Le pont
possede deux trottoirs de 3'3"x10.5". Les appuis du cdté de la culée sont constitués de blocs
rectangulaires de 1'6" de largeur espacés a é' c/c.

Les armatures longitudinales sont constituées de barres #11 espacées a 6" c/c, correspondant
a 6286 mm?2/m. L'enrobage spécifié aux plans est de 3/4", ce qui donne une position effective
des armatures de 420 mm par rapport a la fibre supérieure. Vu I'année de construction du pont
(1965), on peut considérer que le béton a une résistance nominale f. de 20 MPa alors que limite
élastique f; des armatures est de 230 MPa selon le code Sé. Bien que ces valeurs soient retenues
pour le calcul manuel, les données du Ministére indiquent qu'une limite élastique de 275 MPa
est probable pour cette époque. Aucune donnée sur la qualité du béton ne nous indique
gu'une résistance supérieure pourrait étre considérée. Un enrobé bitumineux de 90 mm a été
retenu.

3.4.2 FLEXION LONGITUDINALE

Pour la résistance en flexion, le poids des trottoirs et de I'enrobé ont été répartis uniformément
sur la largeur de la dalle. Les paramétres d'évaluation sont : §2, E3 et INSP3, ce qui correspond
a un indice de fiabilité g = 2.75. Le rapport demande sur capacité Rpc obtenu est de 0.92 alors
que le facteur de capacité de surcharge F est de 1.16. La capacité en flexion longitudinale
est donc adéquate, méme avec une nuance des aciers de 230 MPa. En supposant une
redistribution uniforme de la charge vive, les valeurs de Rpc et I deviennent respectivement
égales a 0.77 (F,=1.29) et 1.62.

3.4.3 EFFORT TRANCHANT — RUPTURE DE TYPE POUTRE

Pour la résistance & I'effort franchant, il a été supposé que la section critique se situait prés de
la ligne centrale du pont lorsque deux camions se trouvent d la méme position longitudinale.
Dans cette condition la contribution des trottoirs & I'effort franchant & cet endroit est faible de
sorte que le poids des trottoirs n'a pas été considéré dans les calculs.

La résistance et les efforts ont été calculés & d de la face des appuis, soit a 0.725 m du centre
des appuis, ou encore a 4.31 m du centre de la travée. La profondeur efficace pour la
résistance a l'effort franchant est de 0.94, soit 378 mm. La méthode simplifiée a été appliquée,
avec un facteur multiplicateur f de 0.17 prenant en considération l'effet d'échelle.

Les parametres d'évaluation sont : S2, E1 et INSP3, ce qui correspond & un indice de fiabilité
S =3.50. Le rapport demande sur capacité Rpc obtenu est de 0.98 (F, = 1.02) alors que le facteur
de capacité de surcharge F est de 1.03. La capacité a l'effort tranchant est donc adéquate,
méme avec une résistance nominale du béton de 20 MPa.

3.4.4 EFFORT TRANCHANT — RUPTURE PAR POINGCONNEMENT

Pour la résistance a l'effort tfranchant par poinconnement, il a été supposé que la section
critique se situait & un appuilocalisé pres de la ligne centrale du pont lorsque deux camions se
frouvent a la méme position longitudinale. Dans cette condition la contribution des trottoirs &
l'effort tranchant & cet endroit est faible de sorte que le poids des trottoirs n'a pas été considéré
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dans les calculs. Les efforts ont été calculés a d/2 de la face des appuis. Pour simplifier les
calculs, il a été considéré qu'un seul camion était supporté par chague appui.

La résistance au poinconnement a été calculée sur le périmétre & d/2 de la face des appuis.
Pour le poinconnement le code des ponts ne donne pas d'indications particuliéres. La norme
A23.3 donne & l'article 13.3.4.1 une résistance au poinconnement égale au double de la
résistance de type poutre pour la configuration de I'appui.

Les parameétres d'évaluation sont S2, E1 et INSP3, ce qui correspond a un indice de fiabilité
£ =23.50. Le rapport demande sur capacité Rpc obtenu est de 0.55 (F. = 1.82) alors que le facteur
de capacité de surcharge F est de 2.05. La capacité a l'effort tranchant par poinconnement
est donc largement adéquate avec I'hypothése d'une résistance doublée.

3.5 EVALUATION DE LA CAPACITE — MODELES RAFFINES
3.5.1 GEOMETRIE ET DONNEES D’EVALUATION

La travée d'extrémité a été choisie & cause de I'appui discontinu jugé critique. La Figure 3.7
montre les modeles EF utilisés pour les deux types d'approche. Une géométrie 2D (maillage
avec éléments de plaque) a été utilisée pour I'approche linéaire conventionnelle dans
SAP2000, tandis qu'une géométrie 3D (maillage éléments solides pour le béton et éléments de
treillis pour I'armature) a été utilisée pour I'approche non linéaire avancée dans ABAQUS. Pour
certains modeles non linéaires ou la position critique des camions ne violait pas la symétrie,
seulement la moitié du pont a été considérée.

Approche conventionnelle Approche avancée

2D - Linéaire - SAP 2000 3D - Non linéaire — ABAQUS/EPM3D

Figure 3.7: Modéles numériques du pont P-03831

Les sections critiques sont identifiées sur la Figure 3.8 et sont détaillées ci-dessous.

e Section critique 1 : section en milieu de travée avec le moment fléchissant comme
effort critique associé.
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e Section critique 2 : section a dv de la face des appuis discontinus (du cété des six blocs
de béton) avec le cisaillement unidirectionnel comme effort critique associé.

e Section critique 3 : section a d/2 du périmetre d'un bloc d'appui avec le cisaillement
bidirectionnel comme effort critique associé (poinconnement). Comme montré sur la
Figure 3.8, c'est le deuxieme appui vers I'intérieur qui a été sélectionné, vu qu'il est
quasiment centré sur une voie de calcul.

A chacune des sections critiques correspond une position critique des camions sur le pont et
donc une combinaison critique nécessitant une analyse. Au total donc, 3 analyses linéaires
élastiques sont nécessaires dans le cas de I'approche conventionnelle et 3x(22 +1) = 15
analyses non linéaires sont nécessaires dans le cadre de I'approche non linéaire.
Dépendamment de la taille du modéle 3D (150 000 noeuds & 500 000 nceuds), la durée d'une
analyse non linéaire variait de 20 & 40 heures sur une machine 4 six processeurs fravaillant en
parallele. La version V3.3 d'EPM3D [18] qui supporte le calcul parallele dans ABAQUS-EXPLICIT
(V6.11) [19] a été utilisée.

Les données de base pour I'évaluation sont les suivantes.

e Résistance en compression pour la conception : f/ = 20 MPa.

e Limite élastique de I'acier d’armature : f, = 230 MPa.

e Niveau d'inspection : INSP3.

e Comportement du systéme : S2.

e Comportement de I'élément : E3 pour une rupture ductile (flexion), E1 pour une rupture
fragile (cisaillement unidirectionnel et bidirectionnel).

e Indices de fiabilités cibles conséquents : g = 2.75 pour une rupture ductile et g = 3.5 pour
une rupture fragile.

e Nombre de voies de calcul : n = 2.

e La combinaison critique considérée est : o,D+a,D(1+FAD)R,L, avec g, et o

coefficients de pondération des charges déterminés selon la valeur de B, FAD est le
coefficient de majoration dynamique déterminé selon le nombre d’essieux sur le pont,
et R, facteur de modification des charges selon le nombre de voies chargées. La
charge vive L correspond a la charge de camion CL-625 dont la position et le nombre
d’essieux sont déterminés de maniere & maximiser une sollicitation donnée & une
section critique donnée (voir section 2.2.3). La charge morte inclut le poids propre du
béton (D2), les charges de I'enrobé bitumineux et du trottoir (D3).

La position variable de la charge vive est la raison qui fait qu'il y'a une multitude de
combinaisons critiques. Dans ce qui suit, trois positions critiques sont présentées et aboutissent
donc & trois cas d'analyses. Dans chaque cas, les résultats des deux approches
(conventionnelle et avancée) sont comparés.
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Section critique 1
Section critique 3

Figure 3.8: Description des sections critiques du pont P-03831

3.5.2 POSITIONS CRITIQUES

Les positions critiques des charges mobiles sont représentées aux figures 3.9 & 3.11. La position
critique 1 vise  maximiser le moment fléchissant au niveau de la section critique 1 au centre
du pont, la position critique 2 vise & maximiser I'effort franchant au niveau de la section critique
2 sur la ligne d'appuis, alors que la position critique 3 vise & maximiser I'effort tranchant
bidirectionnel au niveau de la section critique 3.
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Figure 3.9: Position de charge mobile considérée pour la section critique 1
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Figure 3.10: Position de charge mobile considérée pour la section critique 2
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Figure 3.11: Position de charge mobile considérée pour la section critique 3

Voie de circulation 1

3.6 EVALUATION DE LA CAPACITE — APPROCHE CONVENTIONNELLE RAFFINEE
3.6.1 ANALYSE GLOBALE DES RATIOS

Les figures suivantes montrent les résultats d'analyse globale du pont respectivement pour
I'armature longitudinale inférieure (AS_L_inf), I'armature longitudinale supérieure (AS_L_sup),
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I'armature transversale inférieure (AS_T_inf), I'armature transversale supérieure (AS_T_sup). Le
rapport de la demande sur la capacité Rpe est utilisé dans ces figures. Le choix de l'inverse du
ratio E. plutdt que le ratio lui-méme est justifié par une représentation graphique plus claire
(pourun pont & évaluer on a généralement 0.5 F, < o0 ce qui pose une problématique au niveau
de I'échelle des couleurs).

Pour le cisaillement, le ratio E. référe au ratio résistance en cisaillement du béton sans étrier sur
la valeur de l'effort tranchant principal.

Il

0.64

| I 056
043 .
04

: 032 '
024
016

; 0.08 -

0

1/ F. (AS L inf)

1/F (AS T inf)

Figure 3.12: Position critique 1 - évaluation globale de I'armature face inférieure
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1/ F, (AS_L_sup)

1/ F.(AS T sup)

Figure 3.13: Position critique 1 - évaluation globale de I'armature face supérieure
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1/ F. (cis)

Figure 3.14: Position critique 1 - évaluation globale la résistance en cisaillement
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Figure 3.15: Position critique 2 - évaluation globale de I'armature face inférieure
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1/ F. (AS_L_sup)

1/ F. (AS_T_sup)

Figure 3.16: Position critique 2 - évaluation globale de I'armature face supérieure
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1/ F, (cis)

Figure 3.17: Position critique 2 - évaluation globale de la résistance de cisaillement
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1/ F, (AS_T_inf)

Figure 3.18: Position critique 3 - évaluation globale de I'armature face inférieure
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1/ F, (AS_L sup)

1/ F, (AS_T_sup)

Figure 3.19: Position critique 3 - évaluation globale de I'armature face supérieure
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1/F, (cis)

Figure 3.20: Position critique 3- évaluation globale de la résistance de cisaillement

L'avantage de la phase d’évaluation globale est qu’elle donne une idée générale sur I'état
du pont par rapport au niveau de chargement, ainsi que de détecter les zones critiques qui
méritent une attention particuliere. Toutefois, il est difficile de juger avec précision du niveau
de sécurité du pont (concentration des efforts qui dépend parfois de la taille du maillage,
redistrioution des efforts). L'étape d'analyse locale au niveau des sections critiques et
d'interprétation de [I'évaluateur est alors nécessaire. Elle peut étre suivie de I'étape
d'approche avancée utilisant les analyses non linéaires si jamais I'image n'est pas claire pour
I'évaluateur (Figure 2.1).

Par exemple, il est clair d'apreés les figures précédentes que I'armature de flexion fransversale
face inférieure est déficitaire sur toute la zone en dessous des charges mobiles. Toutefois, étant
donné que la taille de cette zone est inférieure a celle de la travée, et que le sens de la portée
principale est longitudinal, ceci n'implique pas un déficit pour le comportement global du
pont. Mais, comme on le verra lors des analyses non linéaires, ce déficit local va avoir une
influence sur la possibilité de distribution des charges.

3.6.2 ANALYSE LOCALE DES RATIOS

Une analyse locale des ratios F, a été faite au niveau de la premiére section critique pour
chaque position critique. Les résultats sont montrés & la Figure 3.21. L'évaluation du ratio est
montrée sur un trajet tout au long de la section critique 1, la courbe moyenne est aussi montrée.
La comparaison des trois séries de courbes montre bien que la position 1 est effectivement la
position critique pour la premiéere section avec une valeur moyenne 1.30 pour le ratio F.. Cette
valeur ainsi que les autres valeurs moyennes sont rapportées a la premiére colonne de la
matrice d'évaluation montrée & la Figure 3.22.

Il est intéressant de comparer la valeur de 1.30 pour la flexion, aux valeurs de 1.16 et 1.29
obtenues du calcul manuel. La premiere valeur, calculée avec les facteurs d'essieux de Ia
méthode simplifiée du code est objectivement trop sécuritaire. La seconde qui correspond &
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une analyse du type ligne plastique, reflete la méme réalité exprimée par I'analyse raffinée
linéaire faite avec les éléments de plagues.

Moyenne
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Distance transversale depuis le centre de la dalle de
roulement (m)

Figure 3.21: Analyse locale des ratios d'évaluation pour le pont P-03831 au niveau de la
section critique 1

Section
1 2 3

-

2 169 141 ; 388

Position

-

3 (\1.53 ol i 3.48

-

Figure 3.22: Matrice d'évaluation utilisant I'approche conventionnelle pour le pont P-03831

Le méme exercice est répété pour la deuxieme section critique. Les résultats d'analyse locale
sont montrés a la Figure 3.23. L'allure sinusoidale des courbes est due & la discontinuité des
appuis. Ainsi, le nombre de minimums locaux dans ces courbes correspond au nombre
d'appuis, et I'emplacement est vis-a-vis des appuis. La position 2 comme attendu donne la
plus faible valeur du ratio d'évaluation. Toutes les valeurs moyennes sont rapportées a la
colonne 2 de la matrice d’'évaluation.

La valeur de 1.41, correspondant a la moyenne faite sur la largeur de la dalle doit étre
comparée aux valeurs moindres autour de 1.0 associées aux six appuis ponctuels. La méthode
simplifiee du code considere les points d'efforts maximum (F, minimum) obtenus normalement
d'une intégration sur 2 a 3 fois I'épaisseur de la dalle. Pour des dalles peu épaisses (moins de
500 mm), il a été indiqué au chapitre 2 qu'il était raisonnable de s'attendre a une résistance
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plus élevée que pour les dalles plus épaisses. Toutefois la méthode de calcul linéaire utilisée ici
(voir fichier MathCad) adopte une valeur de résistance moindre, d'ou la suggestion, dans cette
situation, d'adopter la valeur moyenne plutdt que les pics. Cela sera confirmé par les analyses
non linéaires.

Coefficient F, a une distance dv de la
culée (-)

0 _l

-6 -4 -2 0 2 4 6

Distance transversale depuis le centre de la dalle de
roulement (m)

Figure 3.23: Analyse locale des ratios d'évaluation pour le pont P-03831 au niveau de la
section critique 2

Pour la troisieme section critique, I'effet critique étant I'intégrale du cisaillement sur le contour
de la section critique 3, la valeur du ratio F, ne peut étre évaluée que discretement pour
chaque assise de béton (et non pas pour chague nceud du maillage). La Figure 3.24 représente
les résultats d'évaluation pour chaque position et autour de chaque assise de béton. Elle
montre entre autres une validation que la position critique 3 donne la valeur minimale du ratio
d'évaluation pour I'assise de béton numéro 2. Les valeurs minimales pour chaque série de
points sont rapportées a la troisieme colonne de la matrice d'évaluation de la Figure 3.22.
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Figure 3.24: Analyse locale du ratio d'évaluation pour chaque
assise de béton du pont P-03831

La matrice d'évaluation de la Figure 3.22 représente le résultat final de toute la démarche
d'évaluation utilisant I'approche conventionnelle. Plus spécifiquement, le plus petit terme de
cette matrice, qui est la valeur de 1.30, représente le ratio d'évaluation de ce pont. I
correspond & une rupture ductile en flexion & mi-travée. Les valeurs F;; et F»; étant proches
pour cet exemple, ceci indique que les ruptures en flexion & mi-travée et en cisaillement & dv
de I'appui discontinu sont proches. Cet aspect sera confirmé ultérieurement lors des analyses
non linéaires. La rupture par cisaillement bidirectionnel ne semble pas étre problématique &
cause des valeurs élevées des coefficients de la troisieme colonne. Méme pour la position
critique 3, les calculs montrent que la rupture se fait par flexion et a mi-travée (F3; < F3). La
validation de ce résultat avec I'approche avancée est intéressante a voir et sera considérée
dans la section suivante.

3.7 [EVALUATION DE LA CAPACITE — APPROCHE AVANCEE NON LINEAIRE 3D
3.7.1 DONNEES SUPPLEMENTAIRES

En plus des données de la section 3.4.1, les analyses non linéaires requierent la définition des
caractéristiques statistiques (valeur moyenne et coefficient de variation) des variables
aléatoires sélectionnées, c'est-a-dire la résistance en traction du béton et la limite élastique de
I'acier d'armature. Ces caractéristiques sont généralement déterminées & partir d’essais sur
carottes prélevées du pont. Dans le cas du présent rapport, les articles A14.1.2 et A14.1.3 du
commentaire du chapitre 14 de la norme CSA-S6 sont utilisés (voir section 2.5). Les coefficients
de variation de 0.09 et 0.15 sont choisis comme valeurs typiques pour la limite élastique de
I'acier et la résistance en traction du béton [15 et 14].

Pour chacun des cas de charge, les résultats présentent la somme des réactions d'appui du
modeéle quiinclut les charges permanentes pondérées et la charge de camion pondérée (U,).
Au-deld de ce niveau de charge, les charges de camion sont augmentées jusqu'd la rupture,
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selon les indications & la Figure 2.4 (chemin 2). Dans les deux premiers cas de charge, seule la
demi-largeur du pont a été analysée afin de tirer profit de la symétrie. Le pont au complet a
été analysé pour le troisieme cas.

3.7.2 POSITION CRITIQUE 1

Cing analyses ont été réalisées pour la position critique 1. Les résultats sont rapportés & la Figure
3.25. Pour toutes les analyses, la rupture s'initie par plastification des barres d’armatures
longitudinales en milieu de travée et localement vis-a-vis de la position du camion (Figure 3.26).
A I'exception de I'analyse P03831_01, la rupture se fait d'une maniére trés ductile par
plastification progressive de toutes les barres longitudinales en milieu de travée suivie
d’'écrasement progressif du béton en zone comprimée. Pour I'analyse p03831_01, une rupture
en cisailement proche de I'appui continu intervient apres la phase initiale de plastification
locale d'armature. La comparaison des analyses de Rosenblueth montre un rapprochement
des courbes deux a deux qui se fait par rapport a la valeur de la limite élastique de I'acier
d'armature : un rapprochement entre les courbes pP03831_00 et p03831_10 d'une part et les
courbes p03831_01 et p03831_11 d'autre part. Ceci est une indication que la résistance pour
ce cas est influencée surtout par I'acier d'armature.

Pour le calcul de la résistance de conception, la valeur = 2.75 a été choisie et correspond &
un type de rupture graduelle du pont. Les valeurs suivantes sont alors calculées pour ce cas :

e R, =2148kN

e V,=0.068 ;V,=0.15 donc V, =0.164

e y,=148

e R =1450kN; U, = 1387 kN et donc F, =1.05

GRS - Ecole Polytechnique de Montréal Mars 2015
N/R: SR14-03 / P4121 Rapport final — Révisé



Etablissement d'une méthode d'évaluation des ponts utilisant les analyses non linéaires 40
Application & des ouvrages existants

2500

L. _R.Aln. _____________ %_‘_\
3000 - ‘_-_-_\___-_—___
-.-.-.-.-.-..____--__
———
-
>~
~
~
~
= 1500
=
-
—_—
Q
2
1]
=
O 1000
—103831_moy
500 —n03831_11
p03831_00
= = =p03831_10
f p03831_01
0
o 0.02 0.04 0.06 0.08 0.1 0.12 0.14

Déplacement (m)

Figure 3.25: Analyses de Rosenblueth pour la position critique 1

Plastification armature

Figure 3.26: Patron de fissuration & la rupture pour I'analyse avec propriétés moyennes -
position critique 1
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3.7.3 POSITION CRITIQUE 2

Cing analyses ont été réalisées pour la position critique 2. Les résultats sont rapportés a la Figure
3.27. Pour toutes les analyses, la rupture est fragile et est due a la propagation d'une fissure de
cisaillement du cété de I'appui discontinu. Une fissure de cisaillement s'est parallélement initiée
du c6té de I'appui continu mais ne contribue pas d la rupture finale. Tel que montré a la Figure
3.28, aucune plastification de barres d’armature ne se produit au moment de la rupture. La
comparaison des analyses de Rosenblueth montre cette fois-ci un rapprochement des courbes
deux a deux qui se fait par rapport & la valeur de la résistance en traction du béton : un
rapprochement entre les courbes p03831_10 et p03831_11 d'une part et les courbes p03831_00
et p03831_01 d'autre part. Ceci est une indication que la résistance pour ce cas est influencée
surtout par la résistance en traction du béton.

Pour le calcul de la résistance de conception, la valeur £ = 3.50 a été choisie et correspond &
un type de rupture fragile du pont. Les valeurs suivantes sont alors calculées pour ce cas :

e R, =4005kN

e V,=0.056:V,=0.15 etdonc V, =0.16

e y,=161

e R =2462kN; U, =1850kN et donc F. =1.33

4 500

Charge (kN)
(25 [ 2] w w £
g 8 8 8§ 8

g

— 03831 Moy

g

e p03B31_11
pO3831_00
= = = p03831_10
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g
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Figure 3.27: Analyses de Rosenblueth pour la position critique 2
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Figure 3.28: Patron de fissuration & la rupture pour I'analyse avec propriétés moyennes -
position critique 2

3.7.4 POSITION CRITIQUE 3

Cing analyses ont été réalisées pour la position critique 3. Les résultats sont rapportés a la Figure
3.27. Pour toutes les analyses, a I'exception de I'analyse p03831_10, la rupture est fragile et est
due a la propagation d'une fissure de cisaillement du cété de I'appui discontinu (Figure 3.30).
La position des charges mobiles afin de maximiser I'effort tfranchant autour de I'appui
discontinu (Figure 3.11) n'engendre pas une rupture par cisailement bidirectionnel. Aprés la
formation de fissures en moment négatif autour de I'appui en question, les charges semblent
se redistribuer aux autres appuis et favoriser plutdét une rupture en cisaillement unidirectionnel
pour toute la dalle. Dans le cas de I'analyse p03831_10, une rupture ductile se produit par
plastification des barres d'armature au niveau de la section du milieu. La comparaison des
analyses de Rosenblueth montre une grande variabilité au niveau des courbes avec un
rapprochement des résultats juste pour les cas p03831_00 et p03831_01, ce quiindique une plus
grande dépendance de la résistance en traction du béton.

Pour le calcul de la résistance de conception, la valeur = 3.50 a été choisie et correspond &
un type de rupture fragile du pont. Les valeurs suivantes sont alors calculées pour ce cas :

e R, =6122kN

e V,=0.057:;V,=0.15 etdonc V, =0.16

e y,=1.62

e R =3789kN; U, =3225kN etdonc F, =1.17
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Figure 3.29: Analyses de Rosenblueth pour la position critique 3

Figure 3.30: Patron de fissuration & la rupture pour I'analyse avec propriétés moyennes -
position critique 3
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3.8 CONCLUSION

Les résultats finaux d'évaluation sont rapportés aux matrices d'évaluation dans la Figure 3.31.
Au niveau des deux positions critiques 2 et 3, il y a une bonne concordance entre les modes
de rupture obtenus par les deux approches. Pour la position critique 3, I'approche avancée
tout comme I'approche conventionnelle montre que le mode de rupture par cisaillement
bidirectionnel n'est pas envisageable puisque la rupture par cisaillement unidirectionnel est
plus probable (3 analyses sur 4 si on ne comptabilise pas I'analyse avec propriétés moyennes).
Il y'a une différence entre les modes de rupture obtenus par chacune des deux approches.
L'analyse P03831_10 avec I'approche avancée montre toutefois que la rupture en milieu de
fravée est probable (1/4) pour le cas de position critique 3. Ce résultat est prévisible si I'on
compare les valeurs assez proches F;; et F3; obtenus par I'approche conventionnelle.

En comparant les valeurs des coefficients d'évaluation, il y a une différence entre les deux
approches qui commence & étre notable pour le cas de la position critique 1 (1.30 versus 1.05).

Cette difféerence est atftribuée principalement & la valeur V, =0.15 utilisée dans I'approche

avancée pour le modele de béton EPM3D. Tel que discuté d la section 2.3.1 précédente, cette
valeur est conservatrice pour le mode de rupture flexionnel. Afin de voir I'influence de la prise
en compte de I'erreur du modeéle, les résultats de I'approche avancée sont recalculés avec
I'hypothése d'un modele numérique parfait (Figure 3.32). On remarque une meilleure
ressemblance cette fois-ci avec les résultats de |'approche conventionnelle.

Approche linéaire raffinée Approche non linéaire
Section Section
1 2 3
e ~
--- 1 {. ’.
: = e -t
2 I3 2 =
£, 169 1 41 22 ( L 33
[~} "~ o -~
a S a. .
30153 - 166 3.48 3 (117°%
Figure 3.31: Résultats finaux d'évaluation pour les deux approches
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Figure 3.32: Résultats de I'approche avancée selon I'hypothése d'un modéle numérique
‘parfait’ (6, =1.0 etV, =0.0)
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4 PONTP-13773N

4.1 INTRODUCTION

Le pont P-13773N, construit en 1968 et situé dans le secteur Beauport de la Ville de Québec,
est une structure continue de trois fravées constituée d'une dalle pleine d'épaisseur constante
avec une extension en console d'épaisseur variable le long de chaque rive. La dalle qui
présente un biais de 23°35', est de largeur variable (£57' & 67') et s'appuie sur quatre lignes de

8 colonnes circulaires en fravée et aux deux extrémités.

294-8M.., .
P |

[RP—

=

PonNT e -
p Y Pygva— Py

Figure 4.2: Vue en plan du tablier
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Figure 4.3 : Profil en travers du tablier

La complexité et la taille de I'ouvrage dépassent le cadre du projet de recherche. Il a donc
été convenu qu'un pont de géométrie simplifiée serait analysé en conservant les
caractéristiques principales de I'ouvrage réel. Une largeur réduite de la portion épaisse de la
dalle a été considérée tout en maintenant des consoles de méme longueur que sur l'ouvrage.
La structure retenue permet I'aménagement de trois voies au lieu des quatre sur 'ouvrage réel.
Les dispositions d'armatures retenues sont les mémes que l'ouvrage réel. Enfin les portées des
fravées ont été retenues.

4.1.1 GEOMETRIE DE L'OUVRAGE SIMPLIFIEE

La version simplifiée du pont supporte 3 voies de circulation. Les travées continues ont des
longueurs de 16.15 m (53'), 24.38 m (80') 16.15 m (80'). La dalle a une épaisseur constante de
0.914 m (3') dans la partie principale et des parties en consoles d'épaisseur variant de 0.533 m
(21") & 0.305 m (12"). La longueur des consoles est de 1.448 m (4'9") alors que la largeur de la
dalle épaisse est 10.478 m (34'4'%"). Le tablier a une largeur totale de 13.374 m, avec une voie
carrossable de 12.474 m et deux chasse-roues de 0.45 m. Les colonnes en travée ont un
diameétre de 0.610 m (24") alors que le diamétre des colonnes aux extrémités est de 0.406 m
(16").

Figure 4.4 : Elévation de I'ouvrage
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4.2 EVALUATION DE LA CAPACITE
4.2.1 GENERALITE

Dans un premier temps, deux séries d'analyses avancées ont été réalisées pour cet ouvrage.
Des analyses linéaires avec des éléments de plagues et des analyses non linéaires avec des
éléments de solides ont été réalisées pour un cas de charge associé a une rupture a l'effort
franchant le long de la ligne de colonnes intérieure. L'objectif des analyses linéaires était de
vérifier I'applicabilité de la feuille de calcul Mathcad pour I'évaluation de la capacité a l'effort
franchant pour une dalle d'épaisseur variable alors que la série d'analyses non linéaires visait
I'application de la méthode de Rosenblueth pour le méme cas de chargement. Ensuite, une
troisieme série d'analyses visant a solliciter la dalle pour obtenir une rupture par poingconnement
au coin obtus a été effectuée en utilisant uniquement les éléments finis non linéaires et en
appliguant la méthode de Rosenblueth.

4.2.2 PARAMETRES DES DEUX PREMIERES SERIES D'ANALYSES

La géométrie du pont est montrée & la Figure 4.5. Un modele de plaques 2D est utilisé dans
Abaqus pour I'approche linéaire raffinée, tandis qu'un modéle 3D est utilisé dans Abaqgus pour
I'approche non linéaire avancée (éléments solides 3D pour le béton et treillis pour I'armature).

Une seule section critique a été choisie pour ce pont irrégulier afin de simplifier le probléme
(Figure 4.6). L'objectif étant d'étudier I'effet du biais sur la résistance au cisaillement au niveau
d'un appui continu, le choix a été fait sur la section a d, de I'appui central du coté intérieur. La
position critique des camions est choisie de maniere d maximiser I'effort tranchant
unidirectionnel au niveau de ceftte section.

Approche conventionnelle Approche avancée

2D — Linéaire - ABAQUS 3D - Non linéaire — ABAQUS/EPM3D

Figure 4.5: Modéles numériques du pont P13773N
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49

Essieux1as5s

= Section critique: cisaillement a
f<.~ dv de I’ appui central

Figure 4.6: Description de la section critique du pont P13773 et de la position critique
correspondante

Essieu (typ.)

Porte a faux {

Centre dalle de

roulement

Porte a faux {

Appui (typ.)

Figure 4.7: Configuration des appuis et des porte-a-faux au voisinage de la section critique

Au total, 1 analyse linéaire élastique est nécessaire dans le cas de I'approche linéaire
et (22 + 1) = 5 analyses non linéaires sont nécessaires dans le cadre de I'approche non linéaire.
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Le modele 3D contient plus de 460 000 noeuds et la durée d'une analyse non linéaire dépasse
24 heures sur un ordinateur & six processeurs travaillant en parallele. La version V3.3 de EPM3D
[18] qui supporte le calcul parallele dans ABAQUS-EXPLICIT (Vé.11) [19] a été utilisée.

Les données de base pour I'évaluation sont les suivantes :

Résistance en compression pour la conception : f; = 20 MPa

Limite élastique de I'acier d’armature : f, = 230 MPa

Niveau d'inspection : INSP3

Comportement du systéme : $2

Comportement de I'élément : E1 pour une rupture fragile (cisaillement unidirectionnel).
Indice de fiabilité cible conséquent = 3.50;

Nombre de voies de calcul : 3

La combinaison critique considérée est : apD + a,(1 + )R, L; avec ajp et a; coefficients
de pondération des charges déterminés selon la valeur de B, I est le coefficient de
majoration dynamique déterminé selon le nombre d’essieux sur le pont, et R, facteur
de modification des charges selon le nombre de voies chargées. La charge morte inclut
le poids propre du béton et celui du dispositif de sécurité (D2), ainsi que les charges de
bitume (D3).

Pour ces analyses, une disposition simplifiée de I'armature de flexion a été utilisée. Les armatures
en moments positifs et négatifs ont été conservés constants sur toute la longueur du pont afin
d'éviter un mode de rupture en flexion et de provoquer ainsi une rupture a l'effort tranchant.

4.2.3 APPROCHE LINEAIRE RAFFINEE

4.2.3.1 Analyse globale des ratios

La Figure 4.8 montre une évaluation globale de l'inverse du ratio E. pour le cisaillement.
Rappelons que pour le cisaillement, le ratio E. réfere au ratio résistance en cisaillement du
béton sur la force de cisaillement principal.

1/ F.(cis)

Figure 4.8: Evaluation globale la résistance en cisaillement

La figure montre clairement deux effets :

¢ un premier effet de bord connu pour tous les types de dalles (avec ou sans biais), dans
lequel le cisaillement augmente localement aux extrémités de la dalle;
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e un deuxieme effet typique pour les dalles avec biais.

4.2.3.2 Analyse locale des ratios

Une analyse locale des ratios F, a été faite au niveau de la section critique pour la position
critique correspondante. Les résultats sont montrés & la Figure 4.9. L'évaluation du ratio est
montrée sur un trajet tout au long de la section critique incluant les parties en porte a faux de
part et d'autre de la dalle (Figure 4.7). La courbe présente deux sauts, au début (Z négatif) et
d la fin du trajet (Z positif), qui refletent un faible effort de cisaillement vis-a-vis des porte a faux.
En effet, tel que montré & la Figure 4.7, les charges de pneus choisissent le chemin direct vers
les appuis qui sont placés dans la zone intérieure loin des porte a faux.
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Figure 4.9: Analyse locale du ratio d'évaluation en cisaillement au long de la section critique
du pont P13773N

Afin d'éliminer cet effet, I'analyse du ratio d'évaluation a été faite dans la Figure 4.10 le long
de la section critique, & I'extérieur des zones en porte & faux. On y remarque la tendance de
I'effet du biais qui donne un ratio plus faible du cbété Z positif. De plus, la courbe montre un effet
de bord d chaqgue extrémité qui est dU & I'accroissement local de la force de cisaillement.
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Figure 4.10: Analyse locale du ratio d'évaluation en cisaillement au long de la section critique
du pont P13773N excluant les sections en porte a faux

4.2.4 APPROCHE NON LINEAIRE AVANCEE

Les données additionnelles requises pour les analyses non linéaires sont les mémes que le pont
précédent, et sont décrites d la section 3.5.1 précédente.

La Figure 4.11 montre les résultats des analyses de Rosenblueth. La rupture est fragile pour tous
les cas et est due & I'initiation d'une fissure de cisaillement du coté 7 positif puis la propagation
abrupte de ceftte fissure (Figure 4.12). Aucune plastification d'armature ne se produit au
moment de la rupture.

La comparaison des analyses montre un rapprochement des courbes deux & deux qui se fait
par rapport & la valeur de la résistance en traction du béton : un rapprochement entre les
courbes p13773N_10 et p13773N_11 d'une part et les courbes p13773N _00 et p13773N _01
d’'autre part. Ceci est une indication que la résistance pour ce cas est influencée surtout par
la résistance en traction du béton.

Pour le calcul de la résistance de conception, la valeur = 3.50 a été choisie et correspond a
un type de rupture fragile du pont. Les valeurs suivantes sont alors calculées pour ce cas :

e R, =29329kN

e V,=0.060;V,=0.15 et donc V, =0.162

e y,=162

e R =18095kN; U, = 24150kN et donc F, =0.75
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Figure 4.11: Analyses de Rosenblueth pour le pont P13773N
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Figure 4.12: Patron de fissuration & la rupture pour I'analyse avec propriétés moyennes
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4.2.5 CONCLUSIONS

Les résultats de I'analyse avancée confirment que la rupture en cisaillement est le mode de
rupture tel qu'attendu pour ce pont avec biais. De plus, le rapprochement entre le ratio
d'évaluation F, = 0.75 obtenu avec I'approche avancée et le ratio d'évaluation moyen
F, =0.67 obtenu avec I'approche linéaire démontre que la résistance en cisaillement d'un
pont avec biais pour le cas de chargement paralléle au biais obéit plus & la moyenne calculée
tout au long de la section critique hormis les porte-a-faux, plutét qu'd la valeur minimale; sil'on
se réfere a I'allure variable du ratio F. dans la Figure 4.10. Cette conclusion s'applique & ce
mode de rupture et pourrait différer avec un chargement différent.

Des analyses complémentaires de sensibilité ont démontré que ce rapprochement est encore
plus prononcé. Une analyse non linéaire avec les propriétés moyennes des matériaux a été
refaite en considérant des conditions aux limites différentes au niveau des appuis de part et
d'autre de la travée centrale. Dans le modele original, les conditions aux limites de ces appuis
étaient maintenues fixes dans la direction longitudinale du pont (fixe-fixe des deux cdtés). Ceci
amenait une charge de compression pour toutes les sections de la travée en question qui a
augmenté la résistance en cisaillement de la section critique. C'est la méme condition aux
limites qui a été utilisée pour les analyses linéaires de I'approche conventionnelle, cependant
I'effet bénéfique des charges en compression n'est pas pris en compte lors de I'évaluation de
la résistance en cisaillement, puisque c'est la méthode simplifiée de la norme CSA A23.3 [13]
qui a été utilisée. Les conditions aux limites de la nouvelle analyse sont libres part et d'autre de
la travée centrale, ce qui empéche la formation d'une force de compression. Les analyses

refaites uniquement pour le cas avec propriétés moyennes (R, ) montrent une diminution de

la capacité de I'ordre de 15%. En supposant le méme coefficient de résistance global
7 =1.62), on obtient une nouvelle valeur F. =0.64 du ratio d'évaluation avec I'approche

avancée, qui est encore plus proche de celui obtenu avec I'approche conventionnelle.

4.2.6 APPROCHE NON LINEAIRE — MODELE MODIFIE

4.2.6.1 Modele

Pour la troisieme série d'analyses, les armatures ont été modélisées tel qu'indiqué aux plans,
avec une diminution des armatures principales de flexion au niveau des points d'inflexion. La
position des camions a été modifiée, I'essieu tandem de ceux-ci étant placé le long de la
bissectrice de I'angle obtus, afin de maximiser I'effort tranchant & I'appui situé au coin obtus.

Figure 4.13: Position des camions selon la bissectrice de I'angle obtus
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Six analyses ont été réalisées : les cing analyses requises pour le calcul selon I'approche de
Rosenblueth, et une sixieme analyse utilisant les résistances nominales pondérées, comme
traditionnellement utilisé.

Deux modeles ont été utilisés. Le premier modele utilise I'équation 2.10 pour déterminer la
résistance a la traction du béton alors que le second modéle utilise I'équation 2.11 qui donne
une résistance plus élevée.

42.6.2 Résultats des analyses — Premier modele

Pour le calcul de la résistance pondérée, la valeur = 3.50 a été choisie, ce qui correspond &
une rupture du pont de type fragile. Les valeurs suivantes sont alors calculées pour ce cas :

e R, =23347kN

e V,=0.066:V,=0.15 et donc V, =0.164

e y.,=1.63

e R =14333kN; U, =24150kN et donc F, =0.59

L'ensemble des résultats des analyses est montré sur la Figure 4.14. L'analyse selon la méthode
de Rosenblueth conduit & une valeur de F,. de 0.59. Toutefois, on note que les analyses avec
la résistance pondérée de 19415 kN, donnant une valeur de de F, de 0.80, est nettement
supérieure a la valeur obtenue par la méthode de Rosenblueth. Néanmoins, cette valeur est
du méme ordre de grandeur que le poids propre pondéré.
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Figure 4.14: Comportement global du pont P-13773N pour le chargement des camions
selon la bissectrice de I'angle obtus — Modéle 1

Le mode de rupture est illustré sur la Figure 4.15. Quelques points méritent d'étre soulignés :
e larupture est relativement ductile, accompagnée d'une fissuration abondante;

e les armatures atteignent a peine la limite élastique lorsque survient la rupture (varie
selon la combinaison considérée);

e des fissures se retrouvent en grande quantité dans le porte-a-faux, méme en zone de
moment positif, indiquant que 'axe neutre est relativement élevé a l'approche de la
rupture;

e deux plans de cisailement se forment, caractérisés par des fissures diagonales
encerclées sur la figure, prés des appuis et prés de la section ouU les armatures sont
inferrompues.

On note que le parametre critique est la résistance a la traction : la variation de la limite
élastique (00 vs 10 et 01 vs 11) ne change pas les résultats. Dans les analyses réalisees avec ce
premier modele, I'équation 2.10 a été utilisée pour déterminer la résistance en traction du
béton.
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a) Vue du dessous de la dalle

b) Vue du dessus de la dalle

c) Vue du cbté de la dalle

Figure 4.15: Mode de rupture de I'ouvrage pour le chargement des camions
selon la bissectrice de I'angle obtus

42.6.3 Résultats des analyses — Second modéle

En utilisant I'équation 2.11 on obtient une résistance & la traction plus élevée pour le béton de
cet ouvrage (+30%). Toutefois on s'intéresse & savoir si cette augmentation se traduit
directement en une augmentation proportionnelle de la résistance car d'autres parametres
interviennent. Le modéle précédent a ainsi été repris avec frois changements visant G
améliorer 'analyse et & mesurer limpact sur les résultats : une résistance en tfraction 30%
supérieure, un module élastique supérieur déterminé selon la résistance moyenne en
compression et un maillage un peu plus raffiné avec 10 éléments au lieu de 8 sur I'épaisseur de
la dalle. De telles modifications aux modéles permettent de développer une meilleure
compréhension des paramétres qui affectent les mécanismes de résistance.

Pour le calcul de la résistance pondérée, la valeur g = 3.50 a été choisie, ce qui correspond &
une rupture du pont de type fragile. Les valeurs suivantes sont alors calculées pour ce cas :

e R, =23945kN
e V,=0.052;V,=0.15 etdonc V, =0.159
e ;=160
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e R =14996kN ; U, = 24150kN et donc F. =0.62

L'ensemble des résultats des analyses est montré sur la Figure 4.16. L'analyse selon la méthode
de Rosenblueth conduit & une valeur de F,. de 0.62. Toutefois, on note que les analyses avec
la résistance pondérée de 20579 kN, donnant une valeur de de F, de 0.85, toujours nettement
supérieure A la valeur obtenue par la méthode de Rosenblueth.
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Figure 4.16: Comportement global du pont P-13773N pour le chargement des camions
selon la bissectrice de I'angle obtus — Modéle 2

On note que les changements amenés au modele ont fait que I'ouvrage est un peu plus rigide
mais, malgré I'augmentation de 30% de la résistance a la traction, la résistance ultime a peu
changé, soit moins de 5%. Ceci n'est pas tres surprenant pour une dalle tres épaisse. En effet,
bien que la fissuration en cisaillement survienne & une charge plus élevée, la propagation de
la fissure dans une dalle épaisse fait que celle-ci n'est pas plus résistante. Les remarques faites
pour le modele précédent s'appliquent également & celui-ci.

La Figure 4.17 présente des sections longitudinales qui illustrent les patrons de fissuration pour
ce cas de chargement. On voit clairement que la flexion domine sur la ligne centrale alors que
des fissures de cisaillement caractérisent le comportement preés du coin obtus en s'approchant
du bord libre.
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a) Section longitudinale sur la ligne centrale du pont

b) Section longitudinale & 3 m de la ligne centrale du pont

c) Section longitudinale & 5 m de la ligne centrale du pont

Figure 4.17: Patrons de fissures — Modéle 2

4.2.6.4 Sommaire

Tel gu'indigué au chapitre 2, utiliser une résistance en traction plus élevée requiert la
considération des autres sollicitations qui pourraient affecter négativement la résistance en
traction et, conséquemment, la résistance & I'effort franchant. Il n'en demeure pas moins que
cet ouvrage, analysé dans une condition qui n'est pas tout a fait conforme a la réalité, devrait
étre considéré comme précaire.

Le choix de la résistance & la fraction, principalement pour son effet sur la résistance & l'effort
franchant des poutres non armées en cisailement ouvre un débat plus large. La section
suivante améne un éclairage additionnel.
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4.3 RESISTANCE A L'EFFORT TRANCHANT

4.3.1 RAPPEL DES CONCLUSION DU RAPPORT D'ETAPE

Nous reprenons ici les conclusions du rapport d'étape de ce projet dans lequel 4 poutres de
1219 mm testées par Kani avait été utilisées pour valider I'approche de la méthode de
Rosenblueth, ou méthode d'estimation par points. Dans cette étude, la résistance d la traction
avait été déterminée avec I'équation 2.10.

Tableau 4.1 — Dimensions mesurées des poutres de Kani

Poutre b d a L a/d As P

No mm mm mm m - mm? %
3041 152 1097 2195 6.421 2.00 4555 2.724
3042 154 1095 2737 7.506 2.50 4555 2.703
3043 154 1092 3277 8.585 3.00 4555 2.714
3044 152 1097 4364 10.759 3.98 4555 2.724

Tableau 4.2 — Comparaison des résultats sur la charge maximale a la rupture

Unité de la charge maximale 2Py en kN 3041 3042 3043 P3044
g Charge maximale (R) 683 508 371 369
a Moyenne des analyses Rosenblueth 713 504 368 300
% Propriétés réelles 756 498 353 290

Ces résultats indiquent que pour la plage des valeurs a/d associées avec les ruptures & I'effort
tfranchant ou flexion cisaillement (a/d<2.5) prés des appuis, que la moyenne des résultats des
analyses selon la méthode de Rosenblueth donne un ratio essai/analyse prés de l'unité avec
une faible variation, résultats obtenu toutefois uniquement pour 3 poutres. La résistance semble
par ailleurs sous-estimée par les analyses pour des conditions s'approchant plus de la situation
retrouvée en travée.

Cette étude avait révélé que réaliser une analyse non linéaire avec des résistances pondérées
des matériaux n'est pas nécessairement sécuritaire. Pour les exemples choisis dans ce rapport
il avait été conclu que cette approche surestime grandement la résistance pondérée des
poutres. Cette surestimation provient principalement du fait qu'elle néglige limprécision du
modeéle de béton et que le coefficient de tenue n'est pas applicable d une telle approche
dont l'application est grandement questionnable. En fait, cela remet en question ['utilisation
d'un coefficient de tenu de 0.75, tel que préconisé par le code CSA-Sé pour le calcul & I'effort
franchant des poutres sans étriers. Ce facteur est probablement justifié pour des dalles de faible
épaisseur (moins de 300 mm par exemple) mais tout & fait inapproprié pour des dalles
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d'épaisseur supérieure & 900 mm, voire moins que cette limite. Dans ce cas il ne s'agit plus d'une
résistance du béton mais plutdét de la capacité de I'élément a résister a la propagation stable
(h<300mm) d'une fissure, ou A une propagation a instable (h>900 mm). Les essais sur la poutre
de 1.2 m testée dans le cadre de I'étude sur la détermination des causes de I'effondrement du
pont de la Concorde ont permis de bien visualiser le caractere extrémement fragile et soudain
d'une telle rupture. Ce caracteére soudain n'est pas considéré dans les équations du code alors
qu'il se reflete dans une analyse par éléments finis telle que réalisée ici. En fait, les analyses non
linéaires 3D avec un logiciel validé comme EPM3D sont les seules qui devraient étre utilisées
pour étudier le défaillance d'un ouvrage comportant des éléments de grande taille en béton
non armé, comme le pont traité dans ce chapitre.
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5 ANALYSES NON LINEAIRES ADDITIONNELLES

5.1 CONTEXTE

Les deux ponts considérés dans ce chapitre ont été analysés uniquement en appliquant le
calcul non linéaire aux éléments finis pour quelques cas de charges uniqguement. L'objectif
recherché est de mettre en évidence certains types de comportement sans chercher a faire
I'évaluation formelle.

5.2 PONTP-13474
5.2.1 INTRODUCTION

Le pont P-13474, construit en 1966 et situé dans la municipalité de Dorval, est un cadre rigide
de type dalle épaisse d'une seule travée ayant une dalle pleine d'épaisseur variable. L'ouvrage
présente une grande portée pour ce type d'ouvrage et est élancé. L'ouvrage a une tres légere
courbure horizontale et un biais d'environ 15°.

Figure 5.1 : Photo de I'ensemble de I'ouvrage
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Figure 5.2: Vue en élévation de l'ouvrage

Figure 5.3 : Détails des conduits dans le trottoir

Vu les objectifs de I'étude, il a donc été convenu qu'un pont de géométrie simplifiée serait
analysé en conservant les caractéristiques principales de l'ouvrage réel. Ainsi un pont droit et
sans biais a été considéré. Toutes les autres caractéristiques de I'ouvrage ont été considérées.

5.2.2 GEOMETRIE DE L'OUVRAGE

Le pont est constitué de deux ouvrages coté-a-cdte qui supportent chacun 4 voies de
circulation et est considéré droit. L'ouverture maximale sous I'ouvrage est de 25.30 m (83') alors
que la largeur hors-tout de l'ouvrage est de 46.33 m (152'). La dalle de chacun des cadres
rigides a une largeur de 22.25 m (73'), une épaisseur de 1.75 m (5'9") au droit des béquilles et

0.76 m (2'6") & mi-travée.
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Figure 5.4 : Demi-section transversale

5.2.3 MODELE ET CHARGEMENT

Le pont a des caractéristiques simples et, tel qu'indiqué au Tableau 2-2, I'effet des évidements
enrive de la dalle suscite un questionnement. Un modéle global du portique entier a été fait.
Toutefois une tranche de 1.5 m, incorporant la dalle en rive avec les évidements a été
analysée.

De charges non pondérées ont été appliquée : d'abord le poids propre, puis une charge
uniforme qui a été augmentée jusqu'a l'atteinte de la rupture. Les propriétés des matériaux tel
gue spécifiées aux plans et données au Tableau 2-3 ont été utilisées, sans coefficient de tenue
pour les matériaux, ni de coefficient de majoration des charges.

Figure 5.5 : Modele complet
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Figure 5.6 : Vue rapprochée montrant les évidements dans le trottoir

5.2.4 COMPORTEMENT

La Figure 5.7 illustre le comportement général pour deux analyses faites en considérant ou non
le raidissement en traction. Deux conditions ont été considérées : avec ou sans raidissement en
traction. Le raidissement en traction augmente I'énergie en traction du béton apres la
fissuration, phénomeéne associé d l'interaction entre I'armature et le béton. Normalement cette
caractéristique est attribuée au béton autour des lits d'armature et est effective dans les
directions paralleles aux armatures. Ne pas considérer le raidissement en traction est
davantage représentatif d'un béton non armé. Dans I'exercice présenté ici, considérer les deux
conditions revient & fixer les bornes de la résistance. Les deux modes de rupture sont présentés
d la figure alors que les contraintes dans les armatures sont présentées a la figure pour les deux
condifions.

Le mode de rupture montré sur la Figure 5.8 est caractérisé par une rupture a I'effort tranchant
caractérisé par la fissure inclinée. Par contre, les contraintes dans les armatures montrées sur la
Figure 5.9 indiquent que dans le cas sans raidissement la rupture survient aprés la plastification
des armatures en moment négatif mais avant que celles en moment positif. Avec le
raidissement en traction, les armatures de flexion atteignent la plastification en moment positif
également, ce qui conduit & une rupture plus ductile. Dans les deux cas les étriers se plastifient
pres de la zone d'appui.
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Figure 5.7 : Comportement du portique

a) Sans raidissement en traction b) Avec raidissement en traction

Figure 5.8 : Patfron de fissuration
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a) Sans raidissement en fraction b) Avec raidissement en traction

Figure 5.9 : Contraintes dans les armatures

5.2.5 REMARQUES

Le but de l'analyse étant de quantifier I'effet des conduits sur la résistance, il semble que cela
soit relativement mineur, en particulier dU & la présence d'armatures verticales autour de ces
ouvertures. Bien que le comportement puisse étre relativement peu ductile vu la taille
importante de la béquille, la présence d'armatures verticales s'est avérée fort importante, avec
ou sans ouvertures. Comme l'ouvrage est étayé et que les charges réelles n'ont pas été

considérées, le niveau des efforts associés a la rupture ne peut étre comparé a celui des
charges de calcul.
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5.3 PonNTP-09714
5.3.1 INTRODUCTION

Le pont P-09714, construit en 1958, démoli en 2013 et situé dans la Ville de Laval, possede 4
fravées continues et est de type dalle épaisse dans les travées d'extrémités et de type dalle
évidée dans les travées centrales. L'ouvrage, de profondeur Iégerement variable, est
relativement élancé dans les travées au-dessus des voies de circulation.

Figure 5.11: Demi-vue en élévation de l'ouvrage
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Figure 5.12 : Détails des conduits dans le trottoir et dans la dalle

Vu les objectifs de I'étude, il a donc été convenu qu'un pont de géométrie simplifiée serait
analysé en conservant les caractéristiques principales de l'ouvrage réel relativement a la
problématique exprimée, soit la présence de conduits de dimension importante.

5.3.2 GEOMETRIE DE L'OUVRAGE

Le pont supporte 3 voies de circulation et est droit. La portée des travées de rive est de 10.67 m
(35') alors que celle des travées intérieure est de 21.34 m (70'). La largeur hors-tout de I'ouvrage
est de 15.24 m (50'). La dalle s a une largeur de 13.41 m (44'), une épaisseur de 1.19 m (3'11")
dans les tfravées d'extrémité alors qu'elle est de 0.737 m (2'5") & mi-portée de travées intérieures.

SURFACE D'USURE EN Woeli ER ASPUALTIGUE k"
LII.USE AHNL&_'\' VQUE '|"L

Figure 5.13 : Section fransversale
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5.3.3 MODELE ET CHARGEMENT

Le pont possede des caractéristiques géométriques relativement complexes (évidements)
mais répétitifs sur toute la largeur de la dalle, des évidements dans la dalle et des corniéres
comme renforcement a l'effort tranchant, tel qu'indiqué au Tableau 2-2. Ce systéme assez
inhabituel revét moins d'importance suite a la démolition du pont. Un modéle global du tablier
entier a été fait ( Figure 5.14 et Figure 5.15).

Figure 5.14 : Modele complet

Figure 5.15 : Vue de la modélisation des évidements dans le modéle complet

La considération d'ouvertures circulaires complexifie considérablement la modélisation et
exige un maillage tres fin pour éviter des distorsions d'éléments. Comme I'étude complete de
l'ouvrage dépasse la portée de ce rapport, il a été décidé de faire I'analyse d'une tranche de
la travée centrale associée & une ouverture, en considérant des conditions encastrées au-
dessus des piles. L'armature en place a été conservée. Deux conditions ont été considérées :
sans ouverture (plein) et avec une ouverture circulaire.

De charges non pondérées ont été appliquées : d'abord le poids propre, puis une charge
uniforme qui a été augmentée jusqu'a l'atteinte de la rupture. Les propriétés des matériaux tel
que spécifiées aux plans et données au Tableau 2-3 ont été utilisées sans coefficient de tenue
pour les matériaux.
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Figure 5.16 : Vue des trois sections transversales au centre de la fravée

5.3.4 COMPORTEMENT

Le comportement global des trois modéles est illustré sur la Figure 5.17, les patrons de fissuration
sont montrés sur la Figure 5.18 alors que les contraintes dans les armatures sont données a la
Figure 5.19. On constante que la présence d'une ouverture n'affecte pas la résistance, la
fissuration ou les contraintes dans les armatures. Dans les deux cas, la rupture est relativement
fragile causée par une rupture a l'effort franchant aprés la plastification des armatures en
moment négatif mais avant celle des armatures en moment positif.
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Figure 5.17 : Comportement avec et sans ouvertures

a) Sans ouverture

b) Ouverture circulaire

Figure 5.18 : Fissuration
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-2.750e+05

Figure 5.19 : Contraintes dans les armatures

5.3.5 REMARQUES

Les résultats présentés montrent un mode de rupture inadéquat de I'ouvrage. Heureusement
celui-ci a été remplacé par un ouvrage neuf.
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6 DEVELOPPEMENT D’UNE NOUVELLE APPROCHE PROBABILISTE

6.1

INTRODUCTION

Dans la section précédente, I'approche avancée a été appliquée en utilisant I'approche
probabiliste et la méthodologie développée au cours des étapes précédentes [8, 9 et 10]. Suite
a cette application, les remargues suivantes peuvent étre énumérées.

L'approche a été originalement développée dans I'objectif primaire de conception
de nouvelles structures [2] et non pour I'évaluation de structures existantes. Tel
qu'évoqué dans la section 2.3.3 précédente, le chemin de chargement qui devrait étre
utilisé est normalement le chemin 1 de la Figure 2.4 plutdt que le chemin 2 qui est
implicitement requis par le chapitre 14 de la norme CSA-Sé.

Tel que mentionné dans la section 2.3.3 précédente, I'application du chargement
nécessite la connaissance préalable du mode de rupture (fragile ou ductile) de la
structure afin de pouvoir quantifier I'indice de fiabilité cible et d'en déduire les
coefficients de pondération de charge. Cette dépendance cause un probléme pour
les analyses non linéaires puisque le principe de superposition n'est plus applicable.

L'évaluation des ponts existants présente deux particularités non exploitées par
I'approche utilisée : I'existence de deux variables aléatoires au niveau des charges (D
et L) et la faible variabilité des charges mortes due & la nature méme de ces charges
et surtout au fait que la structure est déja construite dans le contexte actuel
d'évaluation (possibilité des mesures in situ). La Figure 6.1 représente schématiquement
les distributions statistiques des charges mortes et vives dans le contexte de I'évaluation
de pont existant.

Les points précédents décelés lors de la phase d'application de la méthodologie ont constitué
la motivation pour le développement d'une nouvelle approche probabiliste. Celle-ci s'inspire
de la méthode de la charge moyenne décrite dans la section 14.15.2.3 du code et est détaillée
dans les sections suivantes.

L'idée fondamentale est d'évaluer pour un pont donné I'indice de fiabilité et de le comparer
directement d un indice de fiabilité cible, évitant ainsi le passage de calcul des facteurs de
pondérations des charges. La nouvelle approche est plus générale et plus adéquate que
I'approche originale.
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v

Figure 6.1: Distributions statistiques des charges mortes et vives pour I'exercice d'évaluation
d'un pont

6.2 PROBLEME DE FIABILITE « DECALE »

Avant de présenter la nouvelle approche, on introduit un probléme de fiabilité parallele au
probléme original. Il sera désigné dans ce travail par le probléme de fiabilité « décalé » et est
représenté dans la Figure 6.2. L'idée est de retrancher la variable aléatoire définissant les
charges mortes de I'ouvrages et de définir ainsi deux nouvelles variables aléatoires U’ et R’ &
la place de U et R.

Ainsi, au lieu de quantifier I'indice de fiabilité 8, on se propose de quantifier I'indice de fiabilité
du probléme décalé B'. La relation entre B et B’ sera détaillée ultérieurement.

A U=D+L U'=L R’=R-D

5
>

i7"=I R =RD

Probléme de fiabilité original Probléme de fiabilité “décalé”

Figure 6.2 : Définition du probléme de fiabilité décalé
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6.3 METHODE DE LA CHARGE MOYENNE

La méthode de la charge moyenne propose I'équation alternative suivante pour le facteur
nominal de surcharge, d la place de I'équation 2.1 définie précédemment :

o ReMPT_SD

I (6.1)

L: est la variable aléatoire représentative des charges vives et qui tient compte de la variable
aléatoire | définissant I'impact : L, = L(1 + I).

Il est possible de démontrer qu’en réalité la nouvelle expression de F provient de I'hypothese
de log-normalité des variables aléatoires R et U et de leur indice de fiabilité  :

1n<§>

p=—F—"— (6.2)
,/VRZ +V;

Avec: U= D+F.L et L =LA+I)

Ainsi, I'indice de fiabilité B pour la valeur particuliere F=1, correspond a l'indice de fiabilité
original défini par les variables U et R, autrement dit :

B(F =1) = B( fiabilité(R,U)) = B'( fiabilité(R",U")) (6.3)

La relation précédente constitue I'équation fondamentale derriere la nouvelle approche
probabiliste. La deuxiéme partie de I'équation qui stipule une égalité entre I'indice de fiabilité
du probleme original et I'indice de fiabilité du probléme décalé est démontrée en annexe 3,
avec I'hypothese fondamentale : o, = 0 qui contribue a une simplification considérable du
probleme de fiabilité.

6.4 METHODOLOGIE D'EVALUATION

La Figure 6.3 donne une représentation plus générale que la méthodologie décrite dans la
Figure 2.1 précédente et plus adaptée au contexte d'évaluation de structures existantes.

Le probléme est ainsi vu comme une analyse jusqu'd la ruine de I'ouvrage, incluant plusieurs
points de contréle ou événements. Le premier événement 1 correspond & la plastification du
premier élément de la structure et I'événement u correspond a la ruine globale de la structure.
La décision d'arréter I'analyse au premier événement 1 (analyse linéaire), ou de continuer
jusqu'aux événements suivants (analyse non linéaire) revient & I'évaluateur et devrait
normalement dépendre de :

e sonjugement et appréciation de la redondance du systéme structural;

e le budget et le temps dont il dispose;
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e la disponibilité d'outils de calculs non linéaires et la confiance au modéle de béton;

e |'impact économique de I'évaluation.

P A 51

3.25

™~ Evénement u

Evénement i

* Evénement 1

S A

(Breq cas |NSP2)

Figure 6.3 : Description de la nouvelle méthodologie d'évaluation

Pour chague événement i (4 part u), on montre schématiquement trois branches possibles :

e une branche descendante fictive représentative d'une rupture fragile imaginée par

I'évaluateur;

e une branche horizontale fictive représentative d'une rupture ductile imaginée par
I'évaluateur;

e uUne branche ascendante réelle, due & la poursuite de I'analyse jusqu'd I'événement
i+1 suivant.

Les valeurs numériques montrées sur les branches horizontales et descendantes correspondent
aux indices de fiabilité cible du chapitre 14 de la norme CSA-Sé pour I'exemple particulier d'un
niveau d'inspection INSP2. Ces valeurs représentent en réalité les valeurs minimales requises par
le code, qu’on notera par la suite Breg.

On représente aussi sur la Figure 6.3, la définition de deux catégories de systemes tel que décrit
dans l'article 14.12.2 de la norme : S1 pour un systéme sans redondance structurale et S2 pour
un systéme avec redondance structurale.

L'algorithme sur lequel se base I'évaluation est le suivant:
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U Lévaluateur fait I'analyse
Q Il arrive a I'événement 1:
= §’il décide d’arréter (analyse linéaire) = aller au point a)
= §’il décide de continuer (analyse non linéaire) = aller au point b)

a) Si B zp,(52) alors ok, pas besoin d’analyse non linéaire
Sinon g, < j3,,(S2) alors:
= S'il décide d'arréter > Affichage avec F < 1.0 tel que 5,(F) = 5,,(SD)
= S'il décide de continuer (non linéaire) = aller au point b)
b) Si B,=p.,(SD) alorsok, pas besoin daffichage
Sinon g, < B, (S1) alors affichage avec F<1.0tel que A (F)=/4.(S1)

Figure 6.4 : Algorithme proposé pour I'évaluation

6.5 EVALUATION DE L'INDICE DE FIABILITE - CHEMIN DE CHARGEMENT

L'évaluation de I'indice de fiabilité est faite pour chaque événement i en utilisant la méthode
d’estimation par points de Rosenblueth. La Figure 6.5a montre le principe pour I'exemple de N
= 2 variables aléatoires (2N = 4 analyses de Rosenblueth). Pour chague événement i, I'indice
de fiabilité est calculé selon la relation suivante :

R 7
3] i)
B =P = = (6.4)

NN A

Le facteur nominal de surcharge est calculé tel que :

1
ln(/1 =1FJ
ﬂ;(F):Z—

2
i)

d

=B., (6.5)

La méme Figure 6.5.b montre le chemin de chargement emprunté. A la différence de
I'approche précédente (Figure 2.4), le chemin de chargement est indépendant des
coefficients de pondération des charges, puisqu'il se référe aux valeurs moyennes des charges
qui peuvent étre obtenues facilement a partir des valeurs nominales et des coefficients de biais
(8) donnés dans le commentaire de la méthode (C14.15.2.3).

Le coefficient A de la Figure 6.5 coefficient de chargement qui permet de se repérer tout au
long du chemin de chargement unique :
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D> D+Al

La valeur moyenne de ce coefficient et son coefficient de variation sont obtenues des analyses
de Rosenblueth et permettent de déterminer directement I'indice de fiabilité & partir de
I'équation (6.5) précédente. La valeur du coefficient de variation des charges vives V,, est
obtenue directement de la norme tel que démontré a I'annexe 3.

A , R’ Evénementu
A \
S D+ AL
----------- A=1
—i
=
£
2
OIA=0 _
> D D
(@) (o)

Figure 6.5 : Evaluation de I'indice de fiabilité et chemin de chargement

6.6 EXEMPLE D’APPLICATION
6.6.1 INTRODUCTION

Le pont P-02290, situé dans la municipalité de St-Félix de Kingsey et construit en 1947, est une
structure simplement supportée constituée de trois poutres en béton armé reliées par une dalle
monolithique. Ce type d'ouvrage comporte une redondance intrinseque qui n'est pas mise a
profit avec une approche conventionnelle mais qui pourrait étre exploitée avec une méthode
d'analyse non linéaire. La résistance en flexion de la poutre centrale et la résistance au
poinconnent de la dalle ont été sélectionnées pour cet exemple.

6.6.2 GEOMETRIE

Le pont supporte 2 voies de circulation bidirectionnelles et est constitué d'une travée
simplement supportée de 10.67 m (35'), 10.06 m (33'), au centre des appuis. Le tablier a une
largeur totale de 8.53 m (26'), avec une voie carrossable de 7.315 m (24') et deux trotftoirs de
0.61 m (2'). Les poutres de 864 mm (34") de profondeur et 457 mm (18") de largeur sont espacées
3.124 mm (10'3"). La dalle, d'épaisseur variable, posséde une épaisseur de 191 mm entre les
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poutres, avec des goussets de 610x76 mm (24"'x3"). Les étriers ont des espacements variables,
152, 203, 304 et 457 mm (6", 8", 12" et 18"). Un enrobé bitumineux de 20 mm a été retenu.

e

— S —
S R R - LA
50" 30" 3-0" __,L__ -3 -9 .
' Z G BT T
COURBE PARABDLIGQUE J }

, REQUIS & DRAINS 4"DIAXI~3'L6. EN TOLE GALVANISEE
UN AU CCHTRE DE CHAQUE PANNEAU DU GARDF-ORPS —- .

8%

[

06" =g (4% ] f

Figure 6.6 — Demi-coupe du tablier

Les armatures longitudinales sont constituées de barres 12" de diametre (lisses) de 1140 mm?2
chacune alors que les étriers ont un diameétre de %", soit 127 mma2. La position des deux lits
d'armatures principales par rapport au-dessus de la dalle est respectivement de 730 et 794 mm.

Les valeurs caractéristiques des résistances des matériaux ont été indiquées & la section 2.5.1.
Les valeurs moyennes choisies sont de 26 MPa pour la résistance en compression du béton, 2.3
MPa pour la résistance en traction et 297 MPa pour la limite élastique de I'acier d'armature. Les
coefficients de variation de 0.09 et 0.15 ont été choisis respectivement pour la limite élastique
de l'acier et la résistance en traction du béton.
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Figure 6.7 — Coupe d'une poutre principale
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Figure 6.8 — Demi-coupe longitudinale du tablier

6.6.3 FLEXION LONGITUDINALE DE LA POUTRE CENTRALE — CALCUL MANUEL

Pour la résistance en flexion de la poutre centrale, le poids des trottoirs n'a pas été considéré.
Les parametres d'évaluation sont : S2, E3 et INSP3, ce qui correspond d un indice de fiabilité
S =2.75. Une limite élastique de 243 MPa a été considérée pour les armatures et la méthode
simplifite du code a été appliquée. Le rapport demande sur capacité Rpc obtenu pour la
poutre centrale est de 1.06 alors que le facteur de capacité de surcharge correspondant F est
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de 0.92. La capacité en flexion longitudinale est donc inadéquate si la rupture d'une seule
poutre est considérée. En contrepartie, en supposant que les trois poutres puissent atteindre
leur pleine capacité, les parametres d'évaluation sont : ST, E3 et INSP3, ce qui correspond & un
indice de fiabilité g = 3.0, ce qui correspond & un rapport demande sur capacité devient 0.84,
ce qui correspond & un facteur de surcharge F est de 1.30.

6.6.4 ANALYSE NON LINEAIRE

Le modéle EF de pont est montré a la Figure 6.9. Un chargement symétrique des essieux 2 et 3
a été choisi pour chaque voie, de telle sorte d avoir deux plans de symétrie pour le modele
(plans zy et xy) et de modéliser juste un quart de pont. La section critique considérée est la
section d mi-travée. Cela correspond approximativement & la position la plus critique pour le
moment fléchissant et a été choisi par souci de simplification du modéle.

Figure 6.9 - Modele EF du pont P-02290

Les résultats des cing analyses sont montrés a la Figure 6.10. Les deux événements choisis sont
la plastification des barres d'armature de la poutre centrale (événement 1) et de la poutre de
rive (événement U). Pour chaque analyse, le premier changement de pente correspond au
changement du patron de chargement (charges mortes --> charges vives) tel que montré a
la Figure 6.5.b. Les deuxieéme et troisieme changements de pentes sont liés aux événements 1
et U. La comparaison des quatre analyses de Rosenblueth valide le fait que les événements

sont liés principalement & la variable oléo’roirefy.
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@ Evénement u : plastification armature poutre de rive

A Evénement 1 : plastification armature poutre centrale
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Fleche a mi-travée (mm)

Figure 6.10 — Courbes force-déplacement des analyses non linéaires

Les résultats des évaluations sont montrés au tableau suivant. Les valeurs des coefficients de
variation pour les deux événements sont assez proches du coefficient de variation choisi pour
la limite élastigue de l'acier d'armature. Elles confirment bien la nature de ces deux
événements liée principalement & la plastification des barres d'armature, ce qui est attendu
pour la résistance en flexion. Les valeurs des indices de fiabilité retrouvés a I'aide de I'équation

6.4 sont supérieures a celles requises (ﬂreq ) etindiquent que la résistance du pont est adéquate

pour la section critique et la position considérées. Les ratios d'évaluation F sont calculés &

l'aide de I'équation 6.5 et démontrent que la capacité de redistribution du systéme a permis
de rehausser le ratio de l'ordre de 22 %.
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Tableau 6-1: Tableau récapitulatif pour I'exemple du pont P-02290

Analyse Evénement 1 Evénement U
ANFE_moy 2.04 2.59
ANFE_11 2.27 2.87
ANFE_00 1.82 2.34
ANFE_10 1.87 2.34
ANFE_01 2.27 2.84
A, 2.06 2.60
cov(4,) 0.104 0.100
B, 4.87 6.58

F(f) F(2.75)=1.37 F(3.0)=1.68

En réalité, la redistribution des charges suite au premier événement 1, est loin d'étre évidente
pour cet exemple pourtant simple. La Figure 6.11 montre les profils d'endommagement du pont
pris aux événements 1 et U. A 'événement 1, la fissuration en moment positif au niveau de la
dalle indique le chemin préférentiel de la charge d'essieu vers la poutre de rive. Les fissures de
cisaillement dans les poutres, ainsi que la plastification trés locale de certains étriers indiquent
que ces membrures sont déjd bien sollicitées en termes de cisaillement.

A l'événement U, la fissuration dans la dalle s'accentue, et indique une orientation en éventail
de l'incrément de la charge au-deld du premier événement. En fait, entre les deux événements
principaux 1 et U, il arrive une succession de "petits événements” liés a la plastification de
I'armature du dessous de la dalle (dans les deux sens de portée) et d la plastification d'étriers
des poutres progressivement vers le sens des appuis. Ce comportement est confirmé par la
Figure 6.12 qui montre une vue de dessus du pont aprées I'événement U. Contrairement a ce
que l'on s'attend, la rupture par écrasement du béton de la dalle ne correspond pas au début
de l'adoucissement de la courbe globale force-déplacement de la Figure 6.10, mais plutét au
dernier point de la série de mesures. En effet, 'adoucissement global du systéme qui arrive juste
apres I'événement U est A0 & fissuration en éventail de la dalle de béton, & la plastification de
I'armature positive de la dalle et des étriers des poutres.
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Armatue Armatur
() (b)

Figure 6.11 - Etats d'endommagement du pont P-02290 au niveau du béton et de l'acier
d'armature: (a) a I'événement 1; (b) a I'événement U

- T

L L]

Armature du basde la dalle Armature du bas de la dalle Dessus de la dalle béton

(a) al'événement U (b) juste aprés I'événement (c) al'écrasement en
U compression

Figure 6.12 — Etats d'endommagement du pont P-02290 aprés I'événement U: »
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6.6.5 SYNTHESE

La nouvelle approche développée a été appliquée avec succes sur un exemple de pont &
trois poutres principales. Malgré la simplicité du cas choisi, I'exemple montre la complexité du
comportement structural au-deld du premier événement non linéaire et reflete la multitude
d'interactions qui se font entre les éléments du systéme. A titre d'exemple, la plastification des
étriers de la poutre de rive a empéché pour ce cas la formation d'un plateau horizontal dans
la courbe force-déplacement global. Une telle perte de ductilité globale aurait pu étre évitée
en mode conception par I'augmentation de I'armature de cisaillement de la poutre de rive.
Cet exercice "de retour sur I'expérience" met en évidence ['utilité de cette approche avancée
utilisant les AEFNL qui permet non seulement d'éliminer les incertitudes de I'évaluateur en mode
évaluation, mais aussi, d'orienter les choix futurs de conception en vue d'une meilleure
performance du systeme global.
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/ SOMMAIRE, CONCLUSIONS ET RECOMMANDATIONS

7.1.1 SOMMAIRE DE L'ETUDE

Ce rapport final du projet de recherche a permis la présentation des développements
théorigues finaux de la méthode d'estimation par points (ou méthode dite de Rosenblueth).
Ce développement a été présenté dans des revues scientifiques internationales, données en
annexe, et repris par d'autres auteurs. Elle peut donc étre considérée comme tout a fait
rigoureuse. La validation du modéle EPM3D pour le calcul de la résistance a l'effort franchant
est présentée dans 'un de ces articles. Cette démarche est essentielle et doit étre réalisée, peu
importe le modele non linéaire utilisé (1D, 2D ou 3D).

La méthode de Rosenblueth a été appliquée a deux ouvrages de type dalle épaisse. Dans les
deux cas I'évaluation a également été faite selon I'approche traditionnelle du code en utilisant
des analyses linéaires raffinées. Pour I'approche traditionnelle, une feuille Mathcad utilisant une
approche avancée du calcul de larésistance a été utilisée et donnée en annexe a ce rapport.

Deux autres ponts ont également fait 'objet d'analyses non linéaires par éléments finis.
L'évaluation selon l'analyse de Rosenblueth n'a toutefois pas été faite, seules quelques
conditions ont été considérées. Toutefois ces analyses ont révélé le caractere inadéquat des
ouvrages quant a leur fiabilité. Un de ces ouvrages a été démoli alors qu'un autre a été
renforcé localement, ce qui nous apparait tout a fait justifié avec les résultats partiels obtenus
des analyses réalisées.

Enfin, le rapport intfroduit une toute nouvelle méthode, inspirée de la méthode de la charge
moyenne du code et s'‘appuyant sur la méthode de Rosenblueth, qui a été développée et
appliguée & un ouvrage réel. Cette nouvelle méthode fera I'objet prochainement d'une
publication scientifique qui permettra d la communauté scientifique d'en évaluer la robustesse.
Dans I'exemple choisi, un pont & trois poutres, la séguence des modes de rupture, en flexion
puis a l'effort tranchant est illustrée, avec, en conclusion, une capacité supérieure a celle
obtenue avec une approche traditionnelle selon la méthode simplifiée.

7.1.2 CONCLUSIONS DE L'ETUDE

L'étude a permis de mettre en valeur ['utilisation des éléments finis non linéaires 3D pour
I'évaluation des ponts en béton pour les raisons suivantes.

1. Les éléments finis non linéaires 3D permettent de mettre en évidence plusieurs modes
de rupture et leur séquence d'apparition. De telles analyses sont, pour lingénieur
d'expérience, aussi valables que le seraient des essais d la rupture sur l'ouvrage réel.
Ces analyses permettent en effet de visualiser les conditions en service, de comparer
celles-ci aux observations suite d une inspection minutieuse, d'orienter celles-ci et
d'aider & comprendre I'enchainement des différents modes de rupture et d'en évaluer
le caractére soudain ou ductile selon le cas. Une meilleure connaissance ne peut
qu'améliorer la fiabilité d'un ouvrage car il permettra de choisir les bonnes interventions.

2. Ll'approche de Rosenblueth est scientifiuement rigoureuse et elle suit la méme
philosophie qui a été élaborée dans les années 1970 et 1980 pour développer le calcul
aux états limites de code canadiens. L'approche permet de remplacer les essais en
laboratoire, seule validation possible il y a 10 ans ou plus, par des analyses non linéaires
tout aussi valides, permettant ainsi de s'affranchir des limitations des essais.
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La méthode est applicable avec tout outil non linéaire (1D, 2D ou 3D). Dans tous les
cas, la validation des outils d'analyse doit étre faite de maniéere rigoureuse. C'est ce qui
a été fait avec EPM3D, en particulier pour la résistance a l'effort tranchant des poutres
profondes.

L'utilisation des éléments finis 3D permet de passer de I'élément au systéme. Une telle
caractéristique trouve tout son avantage pour les dalles épaisses pour lesquelles un
calcul de type poutre n'est pas représentatif de la réalité, mais surtout, non
nécessairement sécuritaire.

La méthode a toutefois le désavantage d'étre lourde. L'élaboration d'un modéle 3D
demande que toutes les armatures et les caractéristiques géométriques d'un ouvrage
soient représentées avec la meilleure exactitude possible afin de pouvoir tirer des
conclusions fiables. Plusieurs analyses doivent étre réalisées. Pour le pont biais, celles-ci
duraient environ 24h. Pour I'évaluation d'un ouvrage de ce type, de 10 a 20 analyses
peuvent étre requises. L'acces a plus d'un ordinateur est un atout. Par contre, pour un
propriétaire d'un grand parc d'ouvrages, les bénéfices retirés dépassent sans aucun
doute l'effort consenti. La fiabilité du réseau s'en trouvera accrue alors que I'expertise
des ingénieurs du Ministére sera renforcée et reconnue.

Des questions techniques demeurent. La résistance a l'effort tranchant des dalles
épaisses en lien avec les autres effets, dont en particulier les effets thermiques, mais
aussi pour la fragilité qui s'accroit avec I'augmentation de 'épaisseur de la dalle, doit
faire I'objet d'une réflexion plus approfondie.

L'applicabilité du chapitre 14 du code des ponts pour I'évaluation des éléments de
grande taille doit étre revue. Certaines restrictions relatives a I'espacement des étriers
devraient étre relaxées alors que d'autres points comme I'utilisation d'un coefficient de
tenue de 0.75 pour le béton en traction dans le calcul de la résistance & l'effort
franchant en particulier, nous apparait non sécuritaire et devrait faire l'objet d'une
réévaluation.

7.1.3 RECOMMANDATIONS

Nous recommandons la poursuite de cette étude pour les points suivants :

réévaluation du coefficient de tenue utilisé pour le calcul a l'effort tranchant des dalles
épaisses sans étriers en fonction de leur épaisseur;

application de la nouvelle méthode & des ouvrages types avec prise en compte des
efforts autres que la gravité comme les variations de température, le retrait restreint,
etc.;

étude de l'effet de la dégradation sous charge soutenue, par exemple la progression
d'une fissure ou encore les effets de la RAG;

la poursuite de la validation des outils non linéaires, en particulier mais non
exclusivement EPM3D;

l'implantation de la méthodologie au ministere des Transports.
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ANNEXE 1 — ARTICLES BEN FTIMA ET MASSICOTTE

Les deux articles ont été acceptés dans la revue ASCE Journal of Structural Engineering et
seront publiés sous peu.
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Utilization of Nonlinear Finite Elements for the Design and
Assessment of Large Concrete Structures. I:
Calibration and Validation

Mehdi Ben Ftima® and Bruno Massicotte, M.ASCE?

Abstract: This two-pan paper is an application of advanced nonlinear finite-element analyses (ANFEA) for the design or assessment of large
concrete structumes. It presents an innovative application of ANFEA that reveals many important aspects of numerical modeling and safety
verification, starting from the material up to the structural level and going from calibration and validation to the prediction level. A complex
hydraulic structure with large members and nonconventional boundary conditions is taken as the target design siruciure (TDS). Following a
two-siep procedure that was proposed in a previous paper, the model erroris first compuied for two candidate concrete models (part 1) Using
the selected concreie model and the corresponding model error, the global resisiance factor is compuied in a second step for the TDS (part 2).
This first part is related to the calibration and validation assessments for the ANFEA models of concrete structures. These issues can be
viewed as two basic steps within the verification and validation process (V&V) that has been adopted in other engineering fields. In the
calibration proceduse, the size effect phenomenon, which is a major parameter for the TDS, is considered. The distinction between size effect
siatistical (material) and deterministic (energetic) components is highlighted, and a new approach for considering each contribution is pre-
senied. The validation process is undertaken from the material (o the structural Tevel, It is shown through this process that the use of only the
compressive strength of concrete and the yield siress of reinforcement are sufficient with one candidate concrete model in onder to obtain a
relatively low coefficient of vadation of model error. The paper illustrates a general methodology that can be applied with any
ANFEA software o design or assess the safety level of unusual concrete structures, DO 1L 106 L/(ASCE)ST.1943-54 1 X.0001 160,
© 2014 American Society of Civil Engineers.

Author keywords: Concrele structures; Nonlinear finite element: Concrete models: Verification and validation (V&V): Size effect:

Design and assessment: Structural safety and reliability,

Introduction

Concrete and minforced concrete have been used as construction
maierials for more than a century and are today the world’s mosi-
used construction materials. Despite this extensive use, concmele is
still considered to be 2 complex material mainly because of its
heterogeneity, random microstructure, and highly nonlinear behav-
ior. An approach that was applied to concrete as suggested by
Wittmann (1983) distinguishes between three levels of observation
and modeling: the micmlevel, the mesolevel, and the macrolevel
Ateachlevel increment, less heterogeneity is considered by the use
of larger continuum zones with average properties. For example,
the aggiegates, cement matrix, and interface zones are considered
a8 isotropic continuum elements in the mesolevel models. although
they have a heterogeneous microstruciure, whereas all of these
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constituents are combined in an element with average properties
at the macrolevel.

Many mathematical models have been developed in the litera-
ture for each level, especially for the mesolevel and macrolevel.
Famous models are [attice models at the mesolevel (Schlangen
and Van Mier 1992) and smeared-crack or discrete-cmck models
for the macmlevel (Rachid 1968: Bazant and Oh 1983; Ngo and
Scordelis 1967). Many concrete models exist today, but none of
them are able to represent concrele in a perfect manner. Even if
a given model has been successfully validated with respect to some
experimental data, it cannot be concluded that it is representative of
concrete material for all applications. The main reason is that as-
sumptions must be made on the input properties of the moerial
based on a cerain set of experimental daa. It is obvious that
extmpolation of these matedal properties to all kinds of structural
applications. is not necessarily comect

Since the late 1990k, the availability of commercial software
with sophisticated concrete models has provided new opporiunities
to structural engineers. Nonlinear finite-element analysis is now
accessible for determining concrete structure behavior beyvond the
linear condition. As opposed 10 beam or shell elements, advanced
nonlinesr finite-element analysis (ANFEA) using concrele models
represenis the state-of-the-art analysis in the field of numerical sim-
ulation. Discretization of struciures is performed using three-
dimensional (30) elements without simplification of any degree
of freedom, in which concrete models describe the nonlinear con-
sttutive melationship between the siress and strain ensors in the
3D coordinate system. Although most design and structural assess-
ments are carried out using traditional approsches, the availability

J. Struct. Eng.

Mars 2015
Rapport final — Révisé

GRS - Ecole Polytechnique de Montréal
N/R: SR14-03 / P4121



Etablissement d'une méthode d'évaluation des ponts utilisant les analyses non linéaires

Application & des ouvrages existants

94

of refined and powerful models, along with the new challenges
imposed by major structure owners, is pushing ahead the use of
ANFEA. However, there is little if any guidance for using ANFEA
in real stroctural calculations, and there is a need for providing
procedures aimed at guiding engineers o validate and cormectly
use ANFEA. Before performing ANFEA in a structural engineer-
ing context, the following questions must be considered: (1) Which
concrete models can be wed for a given application? (2} Are
all models equally adequaie and what are their limitations?
(3) How can concrete models be validated? &) How can ANFEA
be used in a framework that is compatible with conventional siruc-
tul design and assessment? (5) Which input properties must
be used?

The objective of the present paper is to provide some answers o
these questions. Questions 110 3 are directly related to the issues of
maodel verification and validation (V&V) that have already been
adopted in other engineering fields and are discussed in this paper
within the specific field of concrete structure design. A framework
for a V&V procedure aimed at using ANFEA in the field of design
and assessment of civil infrastructures is presenied. In the method-
ology suggested in Ben Flima and Massicotte (2012) in order 1o
answer the fourth question, the design of concrete structumes using
ANFEA includes the computation of a global resistance factor that
considers the variahility of the material resistance in the structure
and the accuracy of the selected FE sofiware and concrete maodel.
It follows a philosophy that is similar to the one behind design co-
des. Anapplication of this methodology is illusirated for the exam-
ple of acomplex hydraulic structure using two candidate concrete
muodels for which the model error is computed for more than 60
validation problems.

The last question, related 1o the selection of matedal properties,
is a key issue for large concrete structures and is directly linked to
the multilevel approach mentioned before. For example, the tensile
peak strength of concreie is considered, at the macrolevel, as a con-
stant material property oblxined from empirical formulase, whereas
it can be viewed as an output result of some mesolevel models. It is
usually not considered as a real material property at the mesolevel
because of the presence of the siatistical size effect. In this work, a
new simplified procedure for considering size effects on the iensile
strength and aimed for use by structural engineers is presented. The
derivation of the tensile strength is presenied as a calibration siep
within the overall validation procedure.

Model Verification and Validation

Verification and Validation Philosophy

Model verification and validation is a contemporary topic with
growing interest in both the research and industrial communities.
The concepis of V&V for computational codes have been initiated
in fields other than civil engineering (e.g., Schlesinger 1979 IEEE
1984). In the United States, the Defense Modeling and Simulation
Office (DMSO) of the Department of Defense (DolD) has been the
leader in the development of fundamental concepis and terminol-
ogy for VEV (DMSO 1996), followed by the work of the American
Institute of Aemnautics and Astronautics (ALAA 1998). The def
initions in this section fllow the erminology commonly used in
the world of V&V and amre taken from the work of Thacker et al.
(2004). The main sieps involved in the V&V process are outlined in
Fig. 1, which is adapted from Thacker et al. (2004) for the specific
field of concrete structures. By definition, ve rification is the process
of detemmining that a model implementation accurately e presents
the developer’s conceptual description of the model and the solution

o ASCE
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tothe model. Validation is the process of determining the degree to
which a model is an accurate representation of the real world from
the pespective of its intended use. As reported in Roache (1998),
verification deals with mathematics, whereas validation deals with
physics.

The main interest of this paper is model validation. However, it
is imporiant o understand the issues associated with model verifi-
cation. Verification can be divided into two distinet activities: code
verification and calewlation verification. Code verification focuses
on the identification and removal of errors in the code and can be
performed by a computer analyst. Calculation venfication focuses
on the quantification of errors introduced during the application of
the code. An example is the effect of mesh refinement on accuracy.
This would usually be carded out by a specialist in the field of
interest, for example a structural engineer,

The goal of validation is to quaniify the confidence in the pre-
dictive capability of the model by comparison with the experimen-
tal daia. This quaniification is performed wsing validation metrics
that are defined as measures of agreement between computational
results and experimental measurements for the system response of
interest (Oberkampf and Barone 2006). In the literature, validation
metrics have been presented using different formulations: param-
eter estimation methods largely used in structuml dynamics
(Bendat et al. 2000), Bayesian methods (Hanson 1999; Chen et al.
200, and statistical methods (Hills and Turcano 2002; Oberkam pi
and Barone 2006). The goal of the first two approaches is model
updating or model calibration, which is different from the primary
goal of this work, which is the assessmeni of the computational
model’s predictive capability for the target design structure (TD'S).
The methodology adopted in this work is closer o the third ap-
proach, in which the adequacy of a given model is described stat-
istically for an application of inierest.

In complex applications, good agreement between prediction
and experiment does not guaraniee the quality of the model because
of possible error cancellation within the model. Therefore, the
adoped strategy must be established in order 1o conducta sequence
of comparisons that builds confidence in the model. Validation as-
sessments must be carried out at various levels and must follow a
validation hierarchy that goes from the simplest problems to the
most complex ones. Thacker et al. (2004) suggest a four-level hi-
emrchy going from unit problems, o componenis, subsysiems, and
acomplete system. Inthe feld of civil engineering, Massicotte et al.
(2012) added a level of benchmarking on meal struciures. This
higher level could be guantitative observations or qualitative feed-
back from similar existing structures during their service life. The
2008 report from the Fédération Iniemationale du Béon (FIB
2008) proposes a three-level procedure going from the material
level to the element level and structural level. The maierial level
constitutes the lower level in which matedal properties and constit-
utive laws for the uniaxial state of stress for concrete and steel
reinforcement are checked. Calibration, which can be defined as
the process of adjusting numerical or physical modeling parameters
inthe computational model for the purpose of improving agreement
with actual data, is allowed only at this lower level. Element-level
validations use available simple fundamental tests corresponding o
the stress-strain ranges of typical elements in the strucural model
of the TDS. Structuraldevel validations are tests on complex struc-
tures with geometries and loading conditions that are close 1o the
TDS. This last approach is used in this work because it is believed
o be closer to the field of fnite-element analyses of concreie
SLruCtures.

Experiments are traditionally conducted in order to understand
the physical behavior of problems, construct mathematical models,
and estimate empincal equations for the input parameters of the
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Fig. 1. Presentation of the V&V methodology for concmete structures (adapted from Thacker et al. 2004, courtesy of U S, Department of Energy)

model. In many cases, these wraditional experiments are carefully
designed o validate models of constitutive laws and structural
analysis (e.g., Vecchio and Collins 1982). It is clearly stated, how-
ever, in most of the V&V references that lileraiure experiments
should be carefully selected for the purpose of model validation
(Thacker et al. 2004). The main reason is that the daia from these
literature experiments may not meet the requirements of validation
testing becanse of a lack of control or documentation of some ex-
perimenial parzmeters, measurement errors, a lack of measurement
redundancy, a lack of experimental uncertainty estimates, and so
o, It is genemlly recommended to pedorm separate experiments
for the specific TDS, which are called validation experiments. They
should ideally be designed in collabomtion with the modeler or
analyst and conducted if possible at the different identified levels
in the validation hiemrchy.

Special Issues for Concrete Structures

Werification and validation is not as well established in the field
of structural engineering as it is in other engineering felds for sev-
eml reasons. The conservatism and simplicity of design code ap-
proaches that are regularized by safety laws have been shown to be
a satisfactory avenue for most applications. In addition, difficulties
that arise when using sophisticaied methods such as ANFEA for the

design or assessment of concrete structures (lack of a unique theory
for concrete, lack of suppont within the codes, computational dif-
ficulties related to sofiening of concrete, and so on) have limited
their utilization. Investing in a V&V process and using the predic-
tions given by a simulation model without guidance is a complex
task that has often been beyond the capacity of solated design
enginesrs.

However, things are changing for concrete structures. Simplistic
verifications often lead o negative conclusions reganding the safety
of existing structures. Failures or mishehavior of concrete siruc-
tures have a major impact on society, and the owners are increas-
ingly asked to demonstrate the safety of their structumes. New
challenges for the design or assessment of large or unusual concrete
structures, limitation of conventional design methods, combined
with the availability of powerful ANFEA software, can explain the
growing interest in utilizing advanced analysis. This situation re-
quires implementing a V&V process for using ANFEA in structural
design.

The V&V process recommended in other engineering Dields
must be adapted o the specificity of concrete structures. The
middle branch of validation experiments, as shown in Fig. 1, is gen-
emlly missing in the validation work of concrete models. As
opposed © validation experiments that are designed specifically
for the TDS, traditional literature experimenis are generally directly
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used o supply experimental outcomes (lefi-hand branch in Fig. 1).
In the absence of validation experiments, it is suggested in this
work to use the results of literature experiments in conjunction with
a selection and filtering technique, as shown in Fig. 1.

The idea of evising the experiment when there is disagree ment
between simulation and experimental outcomes is generally not
common in the field of concrete structures. Experiments are gen-
emlly taken as the reference and, rather than questioning the experi-
ment itself, the results from the experiment are used to adjust the
mathematical model or even calibrate semiempirical equations,
Most of the V&V references agree that experimental outcomes
necessarily conizin errors and uncertainties that can be categorized
as errors, aleatory uncertainties, or reducible uncertzinties. Errors
create a deterministic bias in the experimental results and can be
theoretically reduced or eliminated. Examples are inappropriaie
boundary conditions and curing conditions that could influence ex-
perimental results (Massicotte et al. 20012). Aleatory uncenainties
refer o the variahbility within the physical system and are inherent
properties. Examples are the variability of the resistance of a rein-
forced concrete structure that is due to the variability of its constit-
utive materials or fabrication flaws. Reducible unceriainties refer o
deficiencies that result from a lack of complete information about
the system being modeled. An example of this is the use of a small
number of replications of an expenment to estimate the statistical
properties (mean and standard deviation) of the resistance. The use
of a larger replication number will reduce this kind of uncertainty.

An example is given in Fig. 2 for an experimental series of
reinforced-concrete deep beams failing in shear (Rogowsky et al.
1986) that will be considerad later in the validation procedure. The
test series included 15 two-span deep beams grouped into three
depths (1,000, 600, and 500 mm) with the corresponding shear
span-to-depth ratio of A =a/d (1.0, L5, and 2.0). Five different
configurations (BM3 1o BMT) were considered for each span-to-
depth ratio, as shown in Fig. 2(a). The longitudinal horizontal (pg)
and shear vertical {py) web reinforcement were varied, whereas the
fMexurml reinforcement was identical within each group. Each beam
was fested twice. After the first shear span failed (N or 5), it was
externally minforced, and the test continued until failure in the
second span. In Fg. 2(h), the coefficient of vadation (COV) of
the experimental resistance is plotied with respect to the sum of the
longitudinal and transverse reinforcement of the web of the beam.
Even if the replication number in this case (N = 2) is too small for
the correct estimation of the COV, this allows one to capiture a gen-
eml tendency. It is seen that the COV of the measued resistance is
inversely propoional to the amount of web reinforcement with a
quasi-exponential endency. The most heavily reinforced configu
ration BMS is located on the right-hand tail of the curve, whereas
the lessreinforced configuration BM7 is located on the left-hand
side of the curve. The presence of steel reinforcement in the web
reduces the varighility that may exist in the propagation path of the
shear cracks through the web. Except for one specimen., all groups
of three similar specimen configurations with web reinforcement
present a similar dispersion, except for the three specimens without
web reinforcement. As discussed later, this tendency is due o a
scale effect, indicating that for large beams without shear reinforce-
ment (depth more than 500 mm ) more variability is expected in the
shear strength.

Inaccuracies in estimating the experimental outcomes that are
due to material variability can be reduced by performing a mini-
mum replication number N of experiments. Fig. 3 represents the
required number N of replications of the experiment s a function
of the expected COV of the resistance. In this case N is defined as
the required number of experiment replications in onder to be 95%
confident that the real mean of the experiment is located in an
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interval within +10% of the estimated sample mean resistance from
the experiments. By making the connection between Figs. 2 and 3,
one can see that the required number of replications needs i be
higher for large beams failing in shear with low web reinforcement.
Unfortunatel ¥, in most of the experimental data found for the val-
idation of concrete models for the TDS, the number of replications
generally does not excead one.

Reliability Framework

The reliability framework used in this work is based on the concept
of the global resistance factor (Henrique etal. 2002; Bertagnoli et al.
2004; Cervenka 2008, Ben Fiima and Massicotte 2012). The global
resistance factor would give the design resistance value Ry from a
mean resistance value R, using the following equation:

Ry=R,/7q (1)

Assuming log-normal distributions of R and a small value of
coefficient of variation (Vi less than 0.3), the following expression
was used for the global resistance factor:

Ta = ghaVe (2)

where « is a separation function taken as 0.80 in this study and 2
is an input target reliability index. Throughout this paper, the
notations X, and Vy denote, respectively, the mean value and the
coefficient of variation (COV) of the random variable X. B

Wiiting R = (R/R)R., where R is the actual resistance and R is
the computed resistance, the random variable R becomes the prod-
uct of two random variables £ = R /R and R. The new random var-
iable E represents the model ermor using 2 given fnite-element
package and concrete model. In an ideal case, E would have a
deterministic value of 1.0 with a zero standand deviation. Assuming
that E and R are independent and the coefficients of varation are
small (<).3), one can wrile

Vg 1”.?1% + ¥ (3)

B

Finally, using Egs. (1), (2), and the first-onder approximation
of the mean model eror E,, = R, /R, it is possible to write the
following expression for the design value of the resistance:

Ry = (Ry - eY5) - (E, - eP'Vs) (4)

The problem then becomes the compuiation of the first two
momenis of the compuied resisiance R [left term in Eq. (4)] and
of the model error E [right term in Eq. (4)].

A design methodology involving two independent sieps was
suggesied in Ben Fima and Massicotie (20012). The first step deals
with the estimation of the properties E, and Vi of the random
maodel error E for a given TDS, finite-element package, and con-
cmreie model. The second step estimaies the global resistance factor
that is used 0 compuite the design value of the resistance from the
computed mean value of the resistance using Eq. (1). Only mean
values and the COV of input materials are needed for the probabi-
listic estimation of the global resistance factor. Using a first-order
approximation, the mean value of the resistance 15 computed from a
nonlinear pushover analysis using the mean values of the input
parameters and following a critical direction from the service load.
The global resistance factor is computed using a limited number of
analyses located around the mean point, following Rosenblueth’s
point estimate method (Rosenblueth 1975).
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Computational Framework

Constitutive Models: EPM3D and CDP

Two constitutive concrete models are considered in this work:
the EPM3D concrete model (Bouzaiene and Massicotte 1997:
Massicotte et al. 2007) and the Concrete Damaged Plasticity model
(CDP) available in the FE package ABAQUS (Hibbiut et al. 20100,
Both are 3D constitutive models that use the smeared-crack ap-
proach and can model tensile cracking and concrete crushing of
concrete. The model EPM3D is an orthotropic 3D stmin-mitating
crack model. It was programmed under ABAQUS-Explicit using
the VUMAT user subroutine interface (Ben Flima and Massicotte
2004). It can handle both unreinforeed and reinforced concrete
applications using, respectively, a G, law and a tension-stiffening
law for the posteracking regime in the presence of reinforcement.
Other characteristics of the model are cited briefly: tension-
compression damage coupling, cyclic behavior, confinement, and
2 nonproportional loading considemtion. The CDP uses a combi-
nation of nonassociated multhardening plasticity and scalar
(isotropic) damaged elasticity to describe the imeversible damage
that occurs during the fracturing process. It is based on the works
of Lubliner et al. (1989) and Lee and Fenves (1989). The analyses
were carfied out for both models using the explicit solver available
in ABAQUS (Hibbitt et al. 2010).

Validation Metrics

According to the eadier discussion, there is a need w adapt the
original V&V procedure to the context of concrete SIUCIUres con-
sidering the current practice in structural engineering. Although the
original V&Y process recommends performing specific validation
experiments, the large quantity of information available in the
literature in the field of concrete structures must first be exploited.
However, because of the variahbility in quality of existing experi-
mental results, it is proposed in this work to apply special filtering
techniques combined with a modified validation metric. The idea is
L0 SCreen ernecus or suspicious experiments and to valorize the
best experiments in order o have a better estimation of the statis-
tical properties of the model ermor E This subjective intrusion in
the quantitative assessment is not new in statistical theory. In the
classical frequentist statistics, statisticians would screen data for
outliers prior o procesding with statistical analvsis. Removal of
emoneous of suspicious data can be conducted manually or by
using special techniques related to the field of robust statistics.
In nonclassical Bayvesian statistics, the judgment of experts is more
common. The Bavesian approach is in fact considerad as a subjec-
tive probability that provides a rational method for updating beliefs
(Bernardo and Smith 1994).

The validation metrics considered in this work are based on the
comparison of deterministic computed mean resistances R, | with
the estimated mean of experimental results R, | by the estimation
of statistical properies of model error E:E, and Vi for a given
TDS and concrete model. Based on a first-order approximation, the
mean value R, is considered equal to the msistance computed
using the mean values of input parameters.

Rather than estimating the confidence interval for R, with
respect o the real mean value of expermental results R, as pro-
posed in Oberkampf and Barone (2006), it is suggested in this work
to minimize the effect of this error through the use of a weighting
technique based on expert judgment. Another original aspect of this
approach is that the validation metric is used not only o compare
different concrete models but also for the computation of the
resistance factor used in the evaluation of the design value of the
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resistance. Before compuiation of the siatistical properties of E, a
weighting procedure is performed on the selected experiment re-
sults based on expert judgment by assigning an artificial multipli-
cation integer number m; o each experiment i. The objectives of
this weighting technique are the following:

* Removal of erroneous experiments (n; = 0).

*  Valorization of the experiments with respect to their imporance
and similitude to the TDS. An increasing importance is given
o the increasing level in the validation hierarchy described pre-
viously: the maierial, element, and structural levels. Because
material-level experiments are more general, simple, and gener-
ally used to provide input parameters to concrete models
(e.g.. the 3D failure surface for concrete), the lowest weighting
coefficients ame used. Zero-weighting coe fficients are used in the
case of experiments over which a concrete model was directly
calibrated. The highest weighting coefficients are given to the
struciural-level experdments that have loading conditions and
dimensions close to the TDS.

+  Minimization of reducible uncertainties related to the estimation
of the mean value of the experiment through a careful screening
of the results and comparison of experimental and numerical
resulis. The key point in this comparison is that the numerical
result is & “real”™ mean value, whereas the experimental one is
noi: it is rather a crude estimation of the real mean in the case of
a low replication number.

Examples of use of the these three technigues will be demon-
strated for the application of the TDS example.

The estimation of the siatistical properties of E is then per-
formed using the sample mean and sample varignce of the N chosen
exper ments:

N _ - ) N )
En [gn.(h_.mm..;} [ (s)
var(E) & [in,(ﬁ,,_,[ﬁm_, - E,,ﬂ / (in - |) (6)

1=1

V= o var(E)E, (T

The == sign wed in these equations recognizes that these
quaniities are estimations. For a given TDS, the estimated error
is minimized if & is large enough and if the selection of the val-
idation experiments and the weighting technique were performed
efficiently.

Calibration and Validation: From Material to
Structure

Target Design Structure

The TDS is the drafi tube structure, which is a typical component
of & powerhouse structure. A schematic representation of its cross
section is presented in Fig. 4. The structure is composed of large
members (thicker than 1 m) with reinforcement miios that rarely
exceed 0.5%. In addition to gravity load and extemal water-
pressure effiects, the structure is subjected to high tensile siresses
due i heat of hydration e ffects, seasonal temperature variation, and
the mechanical restraint o the rock. Because of the large size of this
structure and the low reinforcement ratios, the size-effect phenome-
non genemlly associated with shear strength is an imporiant aspect
for this kind of structure and is considered in detail in the next sec-
tion. The target concrete design compressive strength is 30 MPa, so
the selection criteria for the validation experiments will be between
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Fig. 4. Benchmark needs for the TDS: (a) draft tube section; (b) shear
behavior, (¢} tensile behavior

20 and 40 MPa (normal-strength concrete). Furthermone, experi-
ments performed on larpe members will be preferred.

Size-Effect Issues and Calibrations

The size effect is an icherent feature of concrete material. A general
definition was given in Bazant and Planas (1998) and is presented
as the deviation of the structuml strength engendered by a change of
structure size from the load capacity predicted by any theory based
on critical siress (e.g.. plastic limit analysis). It is experimenially
found by comparing the nominal strength of geometrically similar
structures with different sizes. Its identification for concrete was
related to the first applications of fracture mechanics. Even though
this feature has been introduced in the field of structural design
thiough the meduction of the shear strength for members without
of with little web rinforcement (AASHTO 20013; CSA A233
2004), its pereral definition and orgins are penerally not well
understood.

It is not limited to shear sirength but could be any other sirength:
flexumml, tensile, or compressive. Even if many theories exist in the
literature on the sources of this phenomenon, it is accepled today in
the fracture mechanics community that two predominant sources of
size effect exist (e.g., Bazant and Planas 1998). The first one is the
deterministic energetic source of the size effect that is due to the
release of the stored energy of the structure into the fracture front,
and it is helieved to be the most important source of the size effect.
The second one is the statistical source of the size effect caused by
the randomness of material sirength. O ginated by Weibull (1939)
for metallic structures, this theory is based on the chain model
and argues that the failure of a chain is determined by the weakest
element in the chain, so the longer the chain, the smaller the
strength value that is likely o be found in the chain. In the field
of ANFEA, often only the first source is modeled implicitly
though the use of the fracture energy Gy for the smeared-crack
models (Bazant and Oh 1983} The second source has been
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modeled explicitly in the mesolevel concrete models through the
heterogeneity of concrete constituents. In the macmlevel models,
it has been modeled though the use of a random field and stochas-
tic simulation (e.g.. Rossi and Richer 1987, Bazant et al. 2004,
2007a; Vorechovsky and Sadilek 2008) or a scaling procedure us-
ing deterministic FEA (Bazant et al. 2007b). It can be said that this
second source is generally ignored at the level of ANFEA. In fact,
the tensile strength of concrete is penerally considered as a con-
stant material input in macroscale models. This simplification
could lead to improper results for large members in cases where
propagation (deteministic source) is less important than the initia-
tion of fracture (mndomness), as is the case in the direct uniaxial
tensile test.

Fig. 5 presents experimental and numerical results of tension
tests on dog-bone specimens carried out on a large range of dimen-
sion D from 100 to 1600 mm (van Vliet and van Mier 2000). These
specimens were loaded in tension with a small eccentricity of D50
from the vertical axis of symmetry. A sirong size-effect iendency is
seen for the nominal tensile swrength calculated as the peak load
divided by the smallest section area. Numerical simulations were
performed using the EPM3D model with the use of a constant mean
tensile strength

£1=050,/F (8)

where ! = cylindrical mean compressive strength of concrete in
the experiments. The expression of tensile strength 15 issued from
the mean split-cylinder sirength based on a fitting of experimental
data (MacGregor 1997, Mirza et al. 1979). It is seen that using a
constant value in modeling cannot capiure the size-effect tendency
for large specimens and would, therefore, overestimate the nominal
strength. The numerical strength actually varies between two
asympiotes. For smaller sizes, it tends toward the input iensile
strength value f ielastic-plastic material), whereas for larger spec-
imens the asymptotic value is equal to (1/a)f] (brittle material),
where o = 1.49 is an amplification coefficient that accounts for
eccentricity and stress concentration in the specimen’s neck
(Vorechovsky and Sadilek 2008). The variation of a specimen’s
resistance between the two asvmptotes is due o concrete ensile
softening modeled here using the fracture energy Gy Hence, the
deterministic energetic source could only capture the size effect
due to the small propagation lefi in the test, and the maximum size
effiect that could be capiured deterministically is o

To accuratel v predict the strength of large concrete structures
where the tensile sirength is a governing pammeter, as is the case
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Fig. 5. Uniaxial tensile test on dog-hbone spedmens
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for the TDS, it becomes obvious that all possible sources of the size
effect must be considered. It is also important from a concepiual
point of view that the computational model should be capable of
reproducing all material features even at the mesolevel 1o guamniee
robust predictions,

The statistical size effect has been considered in this study by
reducing the tensile strength based on a characten stic dimension DY
of the member and a decreasin g exponential law based on a Weibull
distribution. The following expression is used for the tensile
strength input to the fimte-element models:

fi=05vF(335) ™" ©)

where f/ and f} = uniaxial tensile and compressive strengths of
the material expressed in MPa; D = characteristic dimension of the
member; ng = dimensional similitude of the structure; and m =
Weibull modulus. The coefficient my/m originaies from Weibull
theory. Hence, ny = 1, 2, and 3, respectively, for one, two, and
thiee-dimensional cases. In the current study, and considering the
two-dimensional geometry of the TDS and the related validation
experiments, the value of ny =2 is chosen. Different results in
the literature exist regarding the value of the Weibull modulus m.
The most commonly used value is m = 12 issued from Zech
and Wittmann (1978) based on a series of ensile lesis on concrete.
It was recently found by Bazant and Novak (2000) that m =24 fis
better with a more recent and complete data set. Hence, the value
of ng/m will be 1/12 in the case of 20 similitude. The value of
m =24 is wsed in this study.

The term 2/ 150 in Eq. %) relates the characteristic dimension
of the member (D in mm) to the typical dimension of the exper-
imental specimen used to derive Eq. (8). A similar term has been
used in Shioya et al. (1989) for handling the size effect in shear
sirength of large beams, but without accounting for the energetic
part of the size effect. The new results of the nominal sirength ver-
sus [ using Eq. (9) are plotted in Fig. 5 and show good agresment
with experimental resulis,

It is obvious from the preceding discussion that for a very larpe
specimen (D —»o0) the effect of the detemministic-energetic part of
the size effect disappears, and only the statistical par remains.
Hence, as D tends towand oo, the slope of the log (ow) versus
log (D) plot approaches the value of —=1/12.

Materal Inputs and Meodeling Technique

In this work, the compressive strength ! of concrete is chosen as
the only independent variable that leads o the calculation of all of
the other concrete variables. The other input quantities ae calcu-
lated using the formulae in Table 1.

The modeling technique accounted for the presence of rein-
forcement. In the portions of elements without reinforcement,
tension sofiening was considered using the {7, in both the EPM3D
and CDP concrete models. In the presence of reinforcement, ¢on-
creie properties were modified to include tension stiffening effects.
It was assumed that the concrete within 7.54d;, from the cenier of
the rebar is affected by the rebar (CEB-FIP 1978), which gives
thicknesses from 200 to 300 mm depending on the cover and bar
diameter dy. All of these assumptions were kept constant for all of
the validation tests.

The material parameter Gy is known to be dependent on the
compressive strength of concrete and the maximum aggregate
size. An equation for the estimation of this parameter is given
for example in the CEB-FIF 1990 (CEB-FIF 1993) model code.
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Table 1. Derivation of Input Quantities for EFM3D and DPM Models
Input variable Formula Description
Poisson coctficient =018 —_
Failur: compressive strain g = —00022 By hypothesis, a constant value is chosen in the uncondined
uniaxial case
Initial tangent Young s modulus Ep= 5.1]]!]\..-"E {MPFa) fi is the mean compressive strength taken from the documentation of
the test
Tensile resistance £ =0.5/FI )~ (MPa) Eq. (%)
Fracture energy Gy =005 (N - mm ) iy is chosen constant by hypothesis
Failure surface for EPM3D, yicld surface —_ Hsich et al. (1982) surface for EPM3D, Default surfaces parmmeters
and potential surface for DPM for CDP. Modified surface pammeters for CDEL
Given the range of concrele compressive sirengths of the validation * Reinforced concrete members with a low ratio of L over H
experiments (hetween 200 and 400 MPa) and generally small aggre- close to the target design siructure [Fig. £(a)] and the deep beam
gate size (below 10 mm), the estimated mnge of 7y varies between effect.
0.04 and 0.08 N - mm~" using the CEB-FIP 1990 equation. Tn this
work, G is chosen as constant by hypothesis and equals the value
FOOSN- - .
“ i Model Error Computation
Validation Levels: Material, Element. and Structural Weighting Procedure
Levels The weighting procedure for the validation tests is given in the
. . . . Appendix. As explained earlier, an anificial multiplication number
E&;:gth?mwnx ih;qégr o ;;4q;nvﬂ1eml;12mrhepmmmL iﬂmhenﬁ;{‘:: n; is used foreach test i, The general rule is to assign values of 1,2,
5L per - mE and 3, respectively, to the material, element, and structural levels.
given in the Appendix. Al the material and element levels, some of . L S
the tests are conceptual and not supported by experimental data. Exceptions to this mle are the cases of calibration tesis, erroneous
These tesis are referred (o as “CON” and can be eveniually setas exp;:;:‘gﬁ;,bmigfg??ﬁ ::Wﬁz?lmﬂ;mq experiment.
eliminatory tests. The calibration tests in the material level are plost DSU_S) 1S an examp . § expert
refemed as “CAL” Both conceptual and calibration tests are not As pointed out. in Mackawa et. il {.'M3}' this test showgd an over
considered in the computation of V g(n, = 0). More than 60 bench- “““31 th wauking from the siffening cfieat of the loading mbber
mark tests are selecied, based on the t'ollou:ing key aspects of the et - In foct, the experimental copacky i higher thom the
TDS (Fig. 4 value computed by b-eam theory. Both EPM3D and CDP model
Material level validations and calibrtions: results confirmed this fact . . o
+ Tensile strength in the co & st and its related statis- Examples of suspicious experimental points are identified in
tical size effect: the Rogowsky et al. (1986) series for the deep beam effect
o L Considering the results in the Appendix, the validation tests
Tens stiffe f concrete surf; nd boitio
) r;':?'r.;zw;m“[;;g ':{::']’ surface. near fop a ™ BM2/1.5/S, BM6/LS, and BM4/1.5 gave the lowest E, values
« Tension wﬁening- of mnmte in the core of the member in the structural level. In contrast, the validation test BM2/1LOS
[Fig:. 4{“'], & gave the highest value of E,. These four iests gave extreme values
*  Validations relevant to the type of concreie model used: cyclic ':'_r K, that bad a diect eﬂ'egt om (he: final CCN of ihe mpdel EITOL.
behavior and dilatancy behavior near peak compression; and Fig. 6 lpmﬁents a4 comparison of thel ult_LmaIe _nmnahzed shegr
+ Failue under biaxial and traxial loading conditions. swess J; = vy /y/f2 versus the longitudinal reinforcement ratio
Element-level validations: in the web area. Both expedmental and numerical results using
* Meshsensitivily issues for postpeak in tension and compression; the EPM3D model are represented for the cases a/d of 1.0
+  Biaxial softening of concrete due to the expectad combination and L5, o . .
of shear and tension for core and surface concrele elements For the case afd = 1.5. it is seen thal the increase in the
[Fig. 4(b)], considered using the conceptual test of Willam et al. longitudinal reinforcement in the web reduced the shear strength
(1987): and of the experimental points BM2/L.5/5, BM&/1.5, and BM4/1.5
+ Tension-compression damage intermction through reinforced by more than 25% with respect 0 the case without longitudinal
concrete panel tests [for surface elements in Fig. 4(b)] using se- web reinforcement BM7/1.5. This swange tendency was not
lected specimens of Veechio and Collins (1982) PV test series found in the numerical case. In fact, the additional longitudinal
with different reinforcement ratios, loading conditions, and web reinforcement had litde if no beneficial influence on the
types of failure, ultimate shear strength. For the case a/d = 1.0, the additional
structura] element validations: longitudinal reinforcement has increased the strength by more than
+ Shear failure and size effect in shear: the series of Igurmo et al. 50% with respect o the case without web reinforcement BMT/1.0,
(1985) for simply supported beams failing in shear under uni- which 15 in contradiction to the experimental tendency seen in the
form loading. This series includes the largest beam (3 m deep) previous case. From the physical point of view, the addition of
ever tested in the world. longitudinal web reinforcement has a small effect on the ultimate
+ Effect of shear reinforcement: the series of Yoshida (2000) for shear of a deep beam. This was in fact one of the conclusions of
large beams (2 m deep) failing in shear with different config- the work of Rogowsky et al. (1986). based on the entire series
urations of shear minforcement. resulis.
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o e is higher for shear panel tests in the element level and for deep
0.75 - beam tests in the structural level. Investigations reveal a problem
a70 for the shear state of siress when using the default values of the
potential surface with the CDP model. The two parameters that
b control the shape of the flow potential surface in the meridian plane
— 050 (. g) are the eccentricity £ and the dilation angle W. Parameter W
£ o8 represents geometrically the slope of the hyperbolic flow potential
K s @ @ function at high confining pressures p, whereas = defines the shape
050 g ® of the curve at a low confining pressure. Default values are, respec-
o4y, BMILSS BME/LS tively, 0.1 and 38° for = and ¥ (Hibbitt et al. 2010). Analyses were
0.0 s repeated for the CDP model by using nondefault values of 90.0 and
® 13° for = and W, chosen o provide more curvature to the flow
038 @® potential function at low pressure. The results presented in the
030 Appendix in the column CDPl show a betier agreement with
@ 00006 00005 00010 “'“;:l w:hm o002 @00 00033 experimental results, especially for the shear panel and deep beam
- tests. An average model eror of 1.169 and a COVof model error of
0.237 were oblained in this case. Because a betier performance is
e - seen with EPM3D, this model is selected to conduct the analyses in
a.75 ) the second part of this work.
.70 /100 5
0.65
. * Conclusion
& 060 @
g, 055 g . The V&V process introduced in other engineering fields was dis-
< s . . . cussed in this work, in the context of design and assessment of large
or unusual concrete structures using ANFEA. The current practice
0.5 for concrele structues is to directly use resulis from literature
.40 - experiments to validate concrete models, as opposed to the recom-
035 mended V&V desiged validation experiments. A new intermedi-
" Num ate approach presented in this work uses selection and fillering
A onn 00085 - 00015 o029 techniques of litemiure experiments though the definition of a
b} pH_web new validation metric. The proposed methodology was applied o
the case of a large hydraulic structure and using two candidate con-
Fig. 6. Comparison of numerical and experimental results from ciete models. Calibration and valdations were undertaken from the
Rogowsky et al. (1986) sedes: (@) a/d = L5; (b) a/d = 1O materizl level to the structural level. It was shown that the statistical
par of the size effect, generally ignored when using macrolevel
concrete models, can have an influence on the compuied resistance.
A new ex sion for the equivalent tensile strength was, therefore,
The deviam_ hdmgior of the rpu.rexp_erimnm phm mentioned defined mPﬂ‘;:: calihmﬁoniqtep at the material le'eBel in order o cap-
j;‘lulgebde i; ?]::de:;m; ?Eﬂ;mfxflﬁmﬁlnmbfcﬂ;ﬁ ture the complete size effect relevant for large concrele structures.
1 P -
uncertainty) or a vibration problem of concrete around 1longimdmal The satistical m or_thg model exeoe wers comput_ed t'm‘ltm
web rebars (experimental error). As seen in the Appendix, a low concrete models USINE 4 minimum umber ‘.)pr"t vadables: the
multiplication number n, = | was used for these tesis concrete compressive strength and the steel vield strength. All other
! ) - input quantities were derived from these varables. Acceptable re-
sulis were obtzined for the EPM3D concrete model and will be
Results Discussion and Model Error used in.the companion paper to design the complex draft tube
hydraulic struciure.
Details on the computation of the model error are given in the This paper demonstmtes the applicability of the new design
Appendix for both EPM3D and CDP models (see columns EPM3D  2pprach using ANFEA and the possibility of using it as a replace-
and CDP). The caleulations pave average model emor E,, values of ment approach for the conventional one in the case of unusual con-
0.980 and 1,398 for the EPM3D and CDP models, respectively, crete structures. This is motivated by the low COV of the model
whereas the corresponding values of model eror COV Vg are emor oblained for the EPM3D model through the use of only two
0.144 and 0.313. The results obiained with the EPM3D model independent variables. The values of COVof the model error shall
are reasonable and of the same order of magnitude as those used be less than the COVof the concrete material (typically from 015 to
for deriving sirength-reduction factors adopted in design codes 0.20) in onder to obiain design values comparable to or less than the
(MacGregor 1976). Therefore, the expected design strength given design code values. The low number of independent input variables
by Eq. (4)using the proposed methodology with the EFM3D maodel allows for a low number of nonlinear analyses amund the mean
should bhe very similar to that given by the design code equations resistance value for the TDS, a8 seen in the companion paper.
for simple structural members. However, the high Vg value ob- Furthermore, the use of input variables other than the concrete com-
tained with the CDP model would likely lead to more conservative pressive strength and the steel vield strength is problematic not only
resulis. from the computational point of view, because of the required num-
Examination of the resulis for the CDP model shows that the ber of anal yses, but also for finding the statistical properties of these
discrepancy between the expedmental and the simulated resistances additional variables.
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Appendix. Description of Benchmark Tests
Deseription and aspeats Model ermor R /R
Level Symbal imvestigated Refemence Type n;  EPM3D CoP CoPl
Material CYC LI cyclic — COMN L] 1000 (LLY] 1000
lewel (15) GEN U: eoupled tension comp. — CON 0 1000 1IKK) 1.0
damage, dilatancy near peak
comp., tension stiffening,
Eension sofiening
SI7E LI: statistical size effect Van Vliet and Van Mier (2000) CAL L] — — —
BILCT B: comp.tension state Eupfer ot al. (1969) NUM 1 097 1.219 1.186
BI_CT1 B: comp.-tension state Eupfer et al. (1969) NUM 1 0942 1.256 1.278
BI_CT2 B: comp.4tension state Eupfer et al. (1969) NUM 1 0547 1.270 1.310
BI_CC B: comp.-comp. state Kupter et al. {1969) NUM 1 L.001 097 1.0
BI_CC1 B: comp.comp. state Kupfer et al. {1969) NUM 1 0.957 04972 (988
TRI1 T: hydrostatic + deviatoric Shicken andWinkler (1977) NUM 1 0928 0967 0966
TRIZ T: hydrostatic + deviatoric Shicken andWinkler (1977) NUM 1 0918 04980 0988
TRI3 T: hydrostatic + deviatoric Shicken andWinkler (1977) NUM 1 0836 0545 0.961
NONFPROP T: nonprop. loading Bouzaiene and Massicotte (1995) NUM 1 0.959 L0119 1035
NONPROP1 T: nonprop. unloading and loading Bouzaiene and Massicotte (1995) NUM 1 0932 1105 1.122
CYC_CONF T: eyclic under low confinement Bouzaiene and Massicotte (1995) NUM 1 0943 049492 L0
CYC_CONFI T cydic under moderate confinement  Bouzaiene and Massicotte (1995) NUM 1 0957 0545 0947
Element MESH Mesh insensitvity — CON 0 1000 08000 08000
lewel (11) BISOFT Biaxial tensile softening ‘Willam et al. {1987) COMN L] 1000 (LLY] 1000
PV 10 STon RC panel Veochio and Caollins (1982) NUM 2 L.114 270 1144
PVl STon RC panel Veochio and Caollins (1982) NUM 2 0,964 1.EES 0.962
PVIY 3T on RC panel Veochio and Callins (1982) NUM 2 0968 L.9x 1110
Fvzz 3T on RC panel Veochio and Caollins (1982) NUM 2 0966 2359 1.337
Pvis STon RC pancl Veochio and Callins (1982) NUM 2 1.3949 2875 1.920
PvI7 STon RC pancl Veochio and Callins (1982) NUM 2 0924 2080 1.254
PVIE STon RC panel Veochio and Caollins (1982) NUM 2 0947 2160 1.214
PBIE 3T on RC panel Bhide and Caollins { 1987) NUM 2 0,900 1014 0923
PB21 3T on RC panel Bhide and Caollins { 1987) NUM 2 1.338 1.382 L{¥0
Strucmumal B_ Al SF with no shear reinforcement Bresler and Scordelis (1963) NUM 3 0879 L7 0684
lewel (340 B_Al 5F with shear reinforcement Bresler and Scordelis (1963) NUM 3 L0 L176 0.83I8
SLAB_MMN Flexure failure of RC slab McNeice ( 1967) NUM 3 L5 L2 0.9491
B_SHI_20 SF of RC beam: size effect Iguro at al. (1985) NUM 0 1.520 1410 1.121
B_SHI 60 SF of RC beam: size effect Iguro ot al. (1985) NUM 3 0.950 0.5 0Ty
B_SHI_100 SF of RC beam: size effect Iguro et al. (1985) NUM 3 L.110 1510 1.159
B_SHI_) SF of RC beam: size effect Iguro at al. (1985) NUM 3 04972 04954 1.250
B_SHI_3X SF of RC beam: size effect Iguro at al. (1985) NUM 3 0998 0.851 1110
B_YOS5_0 5F of RC beam: effect of shear minf. Yaoshida (2000) NUM 3 0753 1.297 0687
B_YO5 4 5F of RC beam: effect of shear minf, Yaoshida (2000) NUM 3 0932 1403 1900
B_YOS5_6 5F of RC beam: effect of shear minf. Yaoshida (2000) NUM 3 0.852 L171 L&l
B_YO5 % 5F of RC beam: effect of shear minf. Yoshida (20000) NUM 3 0912 1.545 L.474
TUNNEL RC box stucture: 5F Collins and Kuchma (194%) NUM 3 0.880 0.5 0725
BMI1/1.005 SF of RC beam: decp beam effect Rogowsky et al. { 1986) NUM 3 1.240 L7149 L6390
BM I/1.OVN SF of RC beam: decp beam effect Rogowsky et al. { 1986) NUM 3 0977 1.560 1.280
BM1/1.5/8 SF of RC beam: deep beam effect Rogowsky et al. { 1986) NUM 3 0.855 1.337 1.300
BM1/1.5/N SF of RC beam: deep beam effiect Rogowsky et al. { 1986) NUM 3 0956 14490 1.174
BMI/2.005 SF of RC beam: deep beam effect Rogowsky et al. { 1986) NUM 3 0898 L9ER 1.255
BM 1/2.0VN SF of RC beam: deep beam effect Rogowsky et al. {1986) NUM 3 0.990 LKA L.020
BM2/1.005 SF of RC beam: decp beam effect Rogowsky et al. { 1986) NUM 1 1.315 20590 LTI7
BMZ1LIVN SF of RC beam: decp beam effect Rogowsky et al. { 1986) NUM 3 L.168 2170 L475
BM2/1.5/8 SF of RC beam: deep beam effiect Rogowsky et al. { 1986) NUM 1 0670 1050 0.957
BM2/1.5/N SF of RC beam: decp beam effect Rogowsky et al. { 1986) NUM 3 0916 1.370 1.030
BM2/2.0/3 SF of RC beam: deep beam effect Rogowsky et al. {1986) NUM 3 0.880 LTS L.107
BMYXN SF of RC beam: decp beam effect Rogowsky et al. { 1986) NUM 3 0951 1051 0980
BM31.0 SF of RC beam: deep beam effect Rogowsky et al. { 1986) NUM 3 L.158 L918 1.311
BM32.0 SF of RC beam: decp beam effect Rogowsky et al. { 1986) NUM 3 0.880 (LI 1.030
BM4/1.0 SF of RC beam: decp beam effect Rogowsky et al. { 1986) NUM 3 1.270 1.936 1450
BM4/1.5 SF of RC beam: deep beam effect Rogowsky et al. { 1986) NUM 1 [V 1.k 0.982
BM42.0 SF of RC beam: deep beam effiect Rogowsky et al. { 1986) NUM 3 0,700 1.k 1.147
BM5/1.0 SF of RC beam: deep beam effect Rogowsky et al. { 1986) NUM 3 0E 1435 L.101
BM1.5 SF of RC beam: deep beam effect Rogowsky et al. {1986) NUM 3 0943 1708 L.180
BMS5/2.0 SF of RC beam: decp beam effect Rogowsky et al. { 1986) NUM 3 0962 1368 1.125
BM&1.0 SF of RC beam: decp beam effect Rogowsky et al. { 1986) NUM 3 1106 1796 1.280
BM&1.5 SF of RC beam: deep beam effiect Rogowsky et al. { 1986) NUM 1 0702 LS 1.030
BM&2.0 SF of RC beam: decp beam effect Rogowsky et al. { 1986) NUM 3 1.122 L5 1.293
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Appendbc. (Continued)
Description and aspects Model ermor R/R
Level Symbal imvestigated Reference Type n; EFMAD CoP COoP1
BM7/1.0 SF of RC beam: deep beam effect Rogowsky ct al. { 1986) NUM 3 0.920 1.491 1.400
BM7/1.5 SF of RC beam: deep beam effiect Rogowsky et al. {1986) NUM 3 1.020 1.418 1.320
BMT/2.0 SF of RC beam: deep beam effect Rogowsky ct al. { 1986) NUM 3 0.761 0523 0.700
E. — — — — — LIR ] 1.398 1.169
Vg — — — — — 0144 0.313 0.237
Mote: B = biaxial; comp. = compression; NUM = numerical result used in the computation of model ermor statistics; prop. = proportional: RC = reinforced
concrete; reinf. = reinforcement; SF = shear failure; ST = shear test: T = traxial U = uniaxial.
to ti-axial ng ot No. §-1995-13, Ecole
chnow gments multi-axial loading™ Rapp No. EPM/GCS-1995-13, Eool
Polytechnique de Montréal, Montreal, Canada.
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Utilization of Nonlinear Finite Elements for the Design and
Assessment of Large Concrete Structures. ll: Applications

Mehdi Ben Ftima' and Bruno Massicotte, M.ASCE?>

Abstract: This second-part article presents applications of advanced nonlinear finite-element analysis for the design of large minforced-
concrele structures. Because shear and the size effect are fundamental aspects of these structures, the first section of this paper is devoted
i the prediction of shewr f@ilure for very large members more than 3 m deep It is shown that the endency of shear sirength is much
less sensitive to size effects for very lorpe members than the predictions of some design code equations. Applications to the dmft whe
complex structure are then presented in a second pan. A comparison of cracking pattems with an existing powethouse is performed at
the service level It is shown that thermal effects have an imporiant effect on the final cracking patiern. The drafi wbe model is then
analyzed up to fulure. Following a new design methodology proposed by the authors in a previous paper, and using the model error
properties computed in part 1, the global resistance factor is computed for the ultimate level The effects of emperature, nominal
shear reinforcement, and lateral confinement are discussed. DOL 10106 INASCEST.1943-54 100001 178, © 2074 American Society
af Civil Engineers.

Author keywords: Concreie siructures: Nonlinear finite element; Conerete fracture: Thermal effecis: Size effect in shear: Design and

assessment; Structural safety and reliability.

Introduction

Available Design Methods for Large or Unusual
Concrete Structures

The behavior of mass reinforced-concrele structures is very com-
plex. Typically, these structures include large concrete members
generally deeper than 1 m. They have a light reinforcement ratio
that rarely excesds 0.5%. From a stmctural point of view, they
are considered as intermediste structures, between conventional
reinforced-concrele structures (e.g., buildings) and unreinforced-
congmete structures (e.g., dams).

Examples of such structures can easily be found in the field of
hydrauhc structures, such as the hydroelectric complex shown in
Fig. 1. This armngement consists of three powerhouse units
separaled by vertical coniraction joints. This example presents
many features that categorize it a5 an unususl structure: the large
thickness of the structuml members, a complex three-dimensi onal
(3D) peometry mesulting from hydraulic performance require-
ments, the presence of high thermal strains (seasonal and hydra-
tion) leading o crocking and leakage problems when in opemtion,
the effect of foundation restraint, the presence of hypersiaticity
that allows for redistribution of postoracking internal forces,
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and the lack of sheor reinforcement, which is a common practice
for these siructures.

The design methods for these siructures are basically based on
linear elastic swdies with unidimensional or bidimensional and
rarely three-dimensional models. The extrapolation of rules and
specifications in existing international codes and committess
[DNV 2012; AQl Committee 207 (ACI 1995); CEB-FIP 194,
FERC 2M12: and others] and the experence of previous similar
projects are comimon practices in this field.

Unforunately, this conventional approach resulis inan oversim-
plification of design that can be either on the conservative or nom-
conservative sides. For example, the consideration of thermal
effects using linear elastic analyses lemds 0 unrealistic reinforce-
meni because the cracking and relaxation of thermal siresses are
not considered. Hence, unless o semiempirical method is consid-
ered in the design. the use of linear elastic models generally leads
to the exclusion of an arbitrary reduction of thermal effects. This
inevitably leads to an underestimation of cracking for the service
conditions and underestimation of msidual tensile forces in con-
crele at the ultimate level.

A second example is the presence of a small span-to-depth ratio
[Figs. lib and c)] that makes the Bernoulli hypothesis rarely re-
spected for these specific structures. In the comventional approach,
siresses issued from a finite-element (FE) model are integrated into
sectional forces and then used w design flexural or shear reinforce-
ment using beam or shell theories assuming that plane sections re-
main plane [e.g. Fédémtion Internationale du Béon (FIB) 2008,
Marti 1990]. This approach is not adequate for the case of the so-
called disturbed regions for which strut-and-tie models (STM ) are
recommended (Schluich et al. 1987). However, a STM implicitly
assumes a certain ductility or plasticity in the structural behavior to
reach the conceived equilibium and ultimate stength. Further-
more, the use of a STM is very complex and not vet well estab-
lished for 3D structures and in no case can include thenmal loads.

All of these considerations lead to the conclusion that the use of
a nonlinear 3D FE method is the most rigorous way o design and
verify large or unusual constructions such as hyvdmulic structures.
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Spiral case
Draft tube
Contraction joint face
(b} (e}
Fig. 1. (Color) Example of hydraulic structure: (1) typical hydroelearic amangement; (b) powerhouse unit and dimensions; ic) cmss section and
substrud ures
Scope of the Paper failure. Design verification is done for the roof at the ultimate
The reliability framework of these advanced nonlinear FE analyses Vel tirough computation of the global resistance faclor. Paramet-
§ . . . . ric studies are additionally performed in order to sdy the influ-
(ANFEA) has been presented in Ben Ftima and Massicotte (2012) . ! . .
. b ence of the following design parameters: thermal effects, nominal
in the coniext of reinforced-concrete structures. In the sugpested shear minforcement. and lateral water sure within interumnit
methodology, both the variability of the model input pamameters  ~ L1 CEC press !
and precision of the computational models were considered 1o Jounis.
derive a design resistance based on a computed global resistance
factor. Part | of this work was dedicated to the first step in the cited
methodology in which the mean and coefficient of variation (COV) Predictions for Shear Fallure
of the model ermor ane estimated throughout 2 validation process. The shear failure of concrele members without shear reinforcement
The objective of this second part is to illustrate the transition is affected by the member depth. However, the tendency of the
from the validation to the prediction levels of a real structure using shear-size effect for very lamge concrete members (more than
ANFEA. 3 m deep) is not well known because of the lack of experimental
_ First, predictions of the shear strength of large members con- evidence. The ohjective of this section is 1o present the theoretical
sidering the size effect are presented. Computations are performed background and its validation for considering size effects in shear
using the EPM3D nonlinear concrele model (Massicotie el al. in a rational way when using ANFEA, applicable from shallow to
2012) that was selecied at the end of the first part, implemented very deep concrete members, beyond 3 m in depth.
as a user submutine in ABAQUS-Explicit (Hibbitt et al. 2010). . .
The Tguro et al. (1985) test series, including the largest beam ever . .
tested in the world, is considered as a reference. It is shown that a Size Effect in Shear
shear-size effect softens beyond a certain beam depth, and its ten- Size effect is a phenomenon related more generally to britle ma-
dency becomes related to the swatistical size effect in tension pre- terials. Experimental results have indicated that the nominal
sented in part 1. In a second step, parameiric studies are conducted strength of these materials decreases with the increasing size of
to validate the COV of the computed resistance used for the cal- the structure. This phenomenon was explained in the latie 1930s
culation of the global resistance factor as described in the second by Weibull's weakest link theory (Weibull 1939). The lower
step of the methodology presented in Ben Ftima and Massicotte strength for a larger size structure is due to the fact that the larger
(2012). The sensitivity of this parameter and the importance of the structure is, the higher the probability of encountering a defect
validating its caleulation for the selected concrete model and in the material, For concrele structures, this effect was found at the
the target design structure (TDS) are demonsirated Finally, the material level for the compressive and more predominantly for the
draft tube structure shown in Fig. 1(c) is studied. In service con- tensile strength. At a higher level. and for reinforced-concreie
ditions, the damage pattem of a global model is compared to the beams, Kani (1967) found through experimental investigation that
site cracking patiern of an existing similar powerhouse. The im- the shear strength of reinforced-concrete beams without shear
portance of thermally induced cracking is revealed. A local model reinforcement decreases with increasing concrete depth. This ob-
of the drafi twbe is loaded up to the ultimate load level and then 1o servation was confirmed later by a Japanese test series on larger
& ASCE 04014218-2 J. Struct. Eng.
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specimens of uniformly loaded reinforced-concrete beams (Iguro pa—
el al. 1985) and then at the University of Tomnto (Collins and 0.250 - _ .
Kuchma 1999; Yoshida 2000). Despite this evidence, the size - uMERICAL =1000 mm
effect in shear was incorporated only in some design codes, and 0200 * = 0=2000 mm
no more than twenty vears ago [e.g. Canadian Code CSA 0=3000 mm
A23.3 (CSA 1994)). 0.150 R - oo
The scientific conmmunity seems o converge on the conclusion & = D =5000 mm
that two major sources are behind the size effect in concrete siruc- 0 =6000 mm
tures, The first one is statistical and is linked to the heterogengity of 0-100 Cracking Pattern : s = 0.050
the material and the presence of defects according to the Weibull
theory. The second source is deterministic and is related to the 0.050
propagation of the crack, usually linked to the field of fracture me- B~ p—
chanics. Because concreie is a quasi-britile, rather than a britile, 0.000
material, failure does nol necessarily happen when first cracking o 5000 10000 15000 20000 25000 30000
occurs because of the possibility of stable crack propagation. At D (mm)
a higher level, the size effect in shear for reinforced-concrete mem- . L . -
bers is more complex. The presence of flexural reinforcement as an Fig- 2 (Coloq) Size effiect in shear from validation to peediction
additional materdal produces interactions between the shear and
flexural cracking processes and generates other failure modes, such . . . . X .
as compressive crushing of concrele struls and a dowel bar action. ;:h exwdgﬂfd resuht_q. E”m “;mﬁi“;%hrje;;m‘zﬁ
The accuracy of shear strength predictions given by design beam | TAMGE [0 o = NN IRNL NN, AN, A
equations diminishes with increasing member depth because of 24,000 mum mﬂ"’ maintaining ﬂﬂ.e.gleoﬂ “Lf“:#;“]:i“ of the
the lack of experimental data for deep elements. In fact, the largest SETIes USig T cond ele compressive stengih o SLeaper-
beam ver et in he wofld is 3 m doep guro et b 1985) L P e mlts show et the St tendency
F . than %9% of the available experimental data T e ’
are for beams less than 1.1 m deep, and nmthm% are related !:hangeajbeyqn.d an approximate 4-m depth. The lendency shown
t© beams shallower than 500 mm (Bazant and Yu 2005; Reineck Fig. 2 n““ﬂ":f;}“f:ﬂ““ 05711;_';“&?::;?“:&:%;":’9: E‘rm“ﬂ"g:n
et al. 2003). orced, u , three-poi ! » WIER B
The size effect in shear is penemlly expressed by the following ml‘th:;‘fmm :mchamc]:c::.g._. ﬁh‘“l_f "r'“dﬂi‘geh"‘““e“_trz:"'
relation: age patierns are shown in Fig. 2 for the beams with d =
1,000 to 6.000 mm for the same loading level 3, = 0.05 prior to
P Py o DN o failure. For comparison purposes, the six beams are shown with
TR0 ! different scales to have the same in-plane dimensions. An inspec-
here D saic di i  the siroct and tion of crack patterns from beam depths 1000 to 6,000 mm mis-
where D) m characeasfic dimension o structune o5 = takenly gives the impression of a progressive damage pattern of the
nominal shear failure stress. The shear strength reduction tendency same beam: occurrence of the flexural cracks at midspan (on the
is expressed in terms of coefficient N¢. Table | issued from Bazant left), progression of this pattern toward the support (on the right).
and Yo (2005) shows the multiple possible tendencies for the size cecurrence of fexure-sheir cracks, pmp-agm.i.c.)n of aninclined shear
effect in shear according to different theories and international crack that crosses the network of already created fexure-shear
codes. Qbvionsly, the large mage of values can be confusing for cracks, and finally failure of the specimen. This observation of
engineers and illustrates the lack of consensus within the scientific an advancing d.um'age patiern with respect o specimen size is in
commmiy. fact related to the deterministic part of the size effect and, for
the case of the adopted concrete model. to the conservation of frac-
Predictions for Shear Failure ture energy (. For smaller beams, the size of the fracture process
The test series of Tguro et al. (1985) is used here for comparison ?ﬂ:g:ﬁ;m% ﬁzh;ri“::n dlmﬁﬂ“ﬁmﬁ:ﬁ
tposes with ical results. Reinforced-concrete be ith- y 4 y . - )
parpossvidsumeda e, Relaocodccnrss bt i @ Beyond acerin s, bt gy ecome
seleM five beam depihs \-mwd'. from 200 to 3,000 mm. 'Ihe qpan sznall compaced (0 the released teain energy at fiest caacking, and
to-depth a/d ratio was around 3.0, the flexural reinforce ment ratio t.he crick prosses the .t.;p-ecimgnat a.longer di“fm_n,mj The in?st:mt of
was 0.4%, and the observed failure mode was britfe shear failure, 41U DECOMES corcident With the instant of imiation. This seemns
This series was considered in part 1 of this work for validation pur- :e\-ond ﬂ:::i ':T_']; mﬂlﬁm;ﬂ on ;“I:‘ s ;ﬁm@
poses at the thind structural level. The validation points are shown aric h-t topth-e aracistical &qfﬁhedmbv the e sion of
on Fig. 2, where 5 is the normalized ultimate shear sirength ¢ uL\-Pa‘i.:nt utenqile scarth dmp::cti oot | Xpress
(35 = vy /+/ FL) computed at J from the support. The predictions = Stle sirengl part
obiained using the concrete model EPM3D show good correlation D % ~ugim )
11 =05Vl (155 @
150
Table 1. Shear Sire Fffect Tendencies for Very Large Members The previous discussion leads 1o the conclusion that the ten
- ious discuss 5 L -
Reference N, dency of the size effect in shear for large meinforced-concrete
Bazant and Kazemi (1991) 1/2 members is related o the statistical Weibull theory and, therefome,
Bazant { 1987}, Carpinieri {1994), CEB-FIP {1993} 0 Ns = np/m.
Collins ct al. {1996}, CSA A23.3 (004) 1 This conclusion shall not be genemlized to all cases of shear
ACI 443 F (Bazant ad Ya 2005) /3 failure. Tt is possible that a failure mode related to crushing of com-
ISCE (1991) 1/4 pressive struts may appear in other conditions: loading conditions,
© ASCE 04014218-3 J. Struet. Eng.
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afd mtio, meinforcement ratio, and relative steel to concrete
strength £,/ .

Parametric Studies on Point-Estimate Method

Application of Point-Estimate Method

Part I of this work focused on the validation of the mean computed
resistance of the concrete model, R,,. From a mathematical point of
view, a good comelation between the mean computed and real re-
sistances R, and R, does not necessarily imply a good correlation
between their respective pmobabilistic dedvatives expressed in
terms of standard deviations o and op or in terms of unitless
COVs Vi and V. The accurate evaluation of the variable Vi is
very important because it is used in the expression of the design
resistance Ry acconding to part 1

Ry = (eP"Ve) . (Ey - e@VE)R,, 3)

In this work, the evaluation of Vg is peformed through the
Rosenblueth method (Rosenblueth 1975) as explained in Ben
Fiima and Massicotie (2012). Unforunately, because of the diffi-
culty of estimating R, with accuracy (as shown in part 1), itis more
difficult 0 accuraiely estimate Vi for a given experiment. Thus,
experimental validation of Vi is not possible in the context of
reinforced-concrete structures.

Another possibility is presented in this work through parametric
stdies and numercal validation tests for which results are predict-
able by virtue of known resistance mechanisms of reinforced-
concrele structures. Following the spirit of the proposed design
methodology (Ben Fiima and Massicotie 2012), these validation
iests shall preferably be representative of the TDS. In the following,
three validation examples are presenied for the case of the drafi wbe
TDS. Discussions from these examples will facilitate the interpre-
tation of the results of a subsequent section on the draft be design
resislance COMpULation.

Fixed Beam Example

The first example is the uniformly loaded fixed-end beam, already
considerad in Ben Ftima and Massicotte (2012) to validate the
Rosenblueth method with the Monte Carlo results of Henriques
et al. (2002). Fig. 3(a) presents the results of the four Rosenblueth
analyses when taking f7 and f, as governing random vanables.
The notation format used in Fig. 3(n) is R, where ¢ and v are
associated with the concrele and sieel properties, respectively,
the (+) sign indicates that the comesponding materal properties
used in the model are equal to the mean plus one standard
deviation, and the (=) sign corresponds to the mean minus one stan-
dard deviation. According to the reference work of Henriques et al.
(2002), the respective COVs of f) and f, are 0.15 and 0.054, re-
spectively. The resulting COV of the concrete tensile strength £ is
0.1 becanse the CEB-FIP (1993) expression was used. in which f]
is proportional w £,

The four curves join inio two groups that depend only on the
steel strength f, for low reinforcement ratios, whereas for high
reinforcement mtios, the four curves join into two groups depend-
ing only on the concrete strength . The transition reinforcement
ratiois Jocated around a value of 1.3%. The scatier between the four
curves is quantitatively expressed in terms of the COV of the com-
puted resistance Vi shown in Fig. 3(b). The scatter is small for
low reinforcement ratios, and Vg almost equals the input ¥V value.
It becomes larger for high reinforcement ratios, and Vi joins
asymptotically the input Vi value.
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Fig. 3. (Color) Numerical results for example 1 of beam with fixed
ends: (a) msistance curves for Rosenbluath analyses; (b) COV curve

Unreinforced Beam Example

The second example deals with unreinforced, unnotched, three-
point bending tests with a beam length equal to 40, as shown
in Fig 4. The ratio vy = Vg/Vy, is plotted against the depth D
of the beam. Because the heam is not reinforced, failure is due
to the initiation and propagation of a discrete crack at midspan.
For high values of I, the ratio yy approaches the unit value, show-
ing that failure is only related to the £} value or, in other words, to
the crack initiation. This is not the case for small beams, for which

' 0.4 - D1
0.2+ “mf

4D

Q 1000 2000 3000 4000 s000 G000 ?D.W
D (mm)

Fig. 4. Numerical results for example 2
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the ratio vy poes down to 0.67 for D= 100 mm For shallow Four Rosenblueth numerical analyses have been carried out for
beams, the specimen failure is not only related to the ensile con- each test for a chosen number of independent variables N = 2 for
crete strength. Inspection of the load displacement curves for small frand f,. The inputs and results for the analyses are summarized in
D values shows an increase in the load afier the first cracking, up 1o Tahle 2. Because Eq. (2)is used in this example for determining 7,
a peak value when stable crack propagation is no longer possible. the resulting COV of the tensile concrete strength is 0.1,
This is the propagation effect discussed before and linked for this Although shear mode failure was observed as per expenmenial
mandel o the fracture energy Gy pammeter. This effect vanishes for tesis in both numerical series, different conclusions can be derived
higher values of I} as shown before, and the failure is only related from Table 2. Comparison of the four Rosenblueth analyses shows
to initiation for high D values, as confirmed by Fig. 4. that the variahle f_v has no influence on the final resistances for the
beam test, which is not the case for the unnel test. The COV of the
resistance of the first esi is equal to the COV of the tensile sirength.
Tunnel Example It is half the COV of the tensile strength for the second test. Fig. 6
In example 3, a comparison is made belween two reinforced- shows the damage patiem and principal compressive siresses for
concrele structures lesied experimentally at the University of hoﬂﬂe.m Tor the casen X ,_Fu:.n‘ the A..WI gqe.&mdlmqtebetmn
Toronto (Fig. 5). The first structure is a three-point bending fest _ﬂwpumt load and the support is relatively high, so the failure occurs
of a reinforced-concrele beam without shear rinforcement [speci- aiitanineonsly. afier (he developmest ot the. hirst 5 sheped shear
men AW of Lubell (2006)]. The second is a RC box structure with- cmtk This is not the case for the second example, where a second
oul shear einforcement, representative of a unnel section tesied by mchined - shes c:mck .Lppemul atice. he CCCHETCRCL of ‘thie. tey
K ovic (1998) and considered in Collins and Kuchma(1999), S-shaped shear cmck. indicating malan:_mﬁ*na:e_m.mmoe _sc_‘hen_ie
1t is a validation test considered in the third Jevel in part 1 and is was pmsibEe for the sa.?ondexmrmbe. This effect is clearly visiblein
: : ; ] the principal compressive siress plol where a second strut appedars
considered asthe closest experimenial test to the TDS. Forboth esis, for the wnnel example inclined at 45° toward the support. This
fi lure is due to shear. Forthe RC box test, the failure occurred in the : . iy :
roof portion. In order 10 eliminate the D effect already seen in ex- AR S N R Op T CIE e e i e
ample 2, the depths of the AW1 beam and roof ions of the RC lie m:uon fpom the .b-mmm.-Luyer longitudinal remfacrcen?ent_ as
hox m‘e_;:hogenm be almaost the same in this example. However, be- _.r.h{mu g Thes. cylitng .[he dﬁpfndmfx af e FeNmamoes
i : : i e in the wnnel exarmple on the reinforcement vield strength.
cause of the difference in geometry and loading conditions (uniform
versus point loading), different a /d ratios are obtained: 3.4 for the
AW beam and 1.9 for the roof portion of the box structure. Discussion
Ananalysis of the three examples reveals the high sensitivity of the
40 parameter Vg and the complex behavior of RC siructures, The au-
W thors helieve that this step of validation, comprehension, and inter-
EI pretation of this second-order numerical result s a fundamenial
§ step in the design methodology. Such interpretation could be handly
‘ 3700mm . done in the case of hundreds of Monie Carlo analyses or other
(a) probabilistic methods using a high number of point estimates
(Ben Frima and Massicotte 20012). This highlights the advantage
i .ﬁﬁf of the Rosenblueth method and more generally the proposed design
! " methodology using ANFEA in the context of conciele structures.
E ] .|| More specifically, considering examples 2 and 3 reveals an im-
g portant aspect on the variability of the shear swength. Most
5480 mm E intemational design codes assume that shear sirength is propor-
e ~  800mm @ ——* E tional to tensile strength, A semiempirical formulais generally used
3 for shear in which the term £ sppears. where o is o coefficient
generally equal to 1/2 or 2/3. Examples 2 and 3 indicate that pro-
—| I_ portionality of the shear strength o tensile strength is not wsually
oorrecl. Becawse of the propagation and resistance mechanisms
present in RC structures, at least two damping effects may alter
- . ] this proportionality. The results of example 2 show that, for certain
Tunne! box structure (Kuzmanovic conditions, stable crack growth is possible, which is an effect that is
(&) 1998, Collins and Kuchma 1939) well established in frcture mechanics. In example 3, a second
Qg ] : s : J damping effect that is due to the presence of allernaie resisiance
Fig. 5. Experimental tests considersd in example 3: (a) beam AWI ; 3 = HE Lo
1L'?chll 2006; (b) twunnel box stmctre (Kuzmanovic 1998: Collins  PRS: Which can be scem a5 an internal hypersiaticiy within the
and Kuchma 1999) erur[lumI memh-e.r provides 1.he structural system with a higher
carrying capacily compared to isolated members.
Table 2 Input Daia and Results for Example 3
Example FLMPa) ) (MPa) COVI(fl) COVI(fy) R.=V,kN) E.. (kN) R _(kN) RE_ (kN) R_, (kN) R, (kN) cov(R)
Beam AW Y] 465 02 0.9 565 590 590 479 479 535 0.10
Suhway hox 43 40 0z 0.8 ™9 48 00 B34 56 8RS 0.0s
strictume
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Diagonal shear crack
{a)

TG P
mrmnmla:ﬂt:***“*““_r*r*i‘

P —
b
>

I Tension tie T

PR RR R R

Disgonal shear crack

()
Fig. 6. (Color) Roof portion of subway box structure at failure, com-
pressive stresses and cmcking patiem: (a) AW beam: (b) roof portion
of subway box structumn:

Loads from super-structure

Application to Hydraulic Structures

Geometry and Loading Conditions

The powerhouse ceniral unit substructure [Figs. 1(b and ¢)] is con-
sidered in this study. More precisely, the draft wbe substracture is
considered in service conditions and at failure. In the service con-
ditions, the global model shown in Fig. 7(a) is adopted. For the fail-
ure analysis, the local model shown in Fig. 7(b) is considered in
detail. The materials are shown in Figs. 7(a and b). The selection
procedure of the input parameters and modeling techniques are those
described in part 1. The concreie model EPM3D is used with the
solver ABAQUS-Explicit. The mek foundation is consideredin both
the global andlocal models. A contact condition with infinite friction
is used in the concrete-rock interface [Fig. 7ic)]. The surface-io-
surface contact approach of ABAQUS-Explicit is used. The infinite
friction condition ensures that no slip will occur once points are in
contact, which is representative of the concrete-rock interface. The
load case considerad is an emply drafi tube with hydrosiatic pressure
applied only on external faces [Fig. 7(d)]. The loads considered are
the grmvity loads of the dmfi whe and the gravity loads coming from
the supemstructune ((7), the external hydrostatic pressure loads (P),
and the themal loads (T). The thermal Joads on concrete were ap-
plied using an equivalent global uniform femperaiure reduction of
AT = =15C. This equivalent loading was validated through ther-
mal iransient anal yses for concrele at an eady age and fir mass con-
crete structures. It considers the heat of hydration at early ages,
exposumne (o seasonal variations and low winier temperatures, a low

Nop-linear concrete with tension-stiffening
Non-linear concrete with tension-softening
Linear concrete

(b}

External
Pressure |

reinf.
e} (d)

Fig. 7. (Color) Models considered in the analyses: (a) global dmuft tube model cmss section: (b) local dmft tube model: (¢) FE model for the local
maodel; (d) loads and boundary conditions for the local model
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ooncele modulus atearly age, the relaxation of concrete at an early results revealed that these cracks are very deep and extend up o the
age, and initial compression due (o first days” heating. The reinforce- interior drainage gallery of the powerhouse (Fig. 9). They are respon-
ment was modeled using special surface elements and a diffusion sible for the infilmton problems in the drainage gallery tha ame
technique available in ABAQUS [Fig. Tic)]. The special suface generally noted for this type of powethouse. The effect of additional
elements are represeniative of rebar layers and act like membrane reinforcement in this area was found o be inefficient in numerical
elements. Each rebar laver is introduced through its material, rebar parametric studies, but alternate measures could be used 1o limit
ared, spacing, and orientation (Hibhitl et al. 200100, These quantities these infiliration problems and are nol in the scope of this work.
are issued from a design carried out at both serviceability and
ultimate Timit stiles using ﬁe&_:tinn.&l f(_m_ce.r. from Linec_nr elastic FE Ultimate Load Prediction
mwilels and following the design provisions of Canadian Standard i _
CSA A23.3 (CSA 2004). The load combination used at the service The variables ff and f, wene chosen as the independent mndom
conditionis 1.06G + LOT + LOP. Loads are applied successively in variahles in Rosenblueth’s point-estimate method (Ben Fiima
the following order: G, T, and P. For the local model, the anal;.g-i_q and Massicotte 2012). Hence, with N = 2 and following I.'h.e meth-
was pursued up to the ultimate state, 1.25G 4+ 1.25T 4 |_:E§_p_ odology described in Ben Flima and Massicotte (2012), 2n analy-
by increasing simultaneously the three loads. Following this incre- SR e conducted to compule Vg, 'Tvlwreas an additional analysis
mental direction, the model is loaded up to failure (Ben Fiima and with mean stength values wos carried oul to compute the mean
Massicotte 2012). Thisincremental direction (0.25,0.25,0.25)at the ~ Siructure resistance. The failure mode of the roof is shown in
ultimate level is considered critical for the draft be wof design, Fig. 10. Tt is @ quasi-brittle failure initiated by the yielding of
which is the objective of this application. The average properties the top face rebars and followed by a shear failure. Due to the
of the concrete compressive strength and steel yield strength are impossibility in this application of detecting the flexure cracks,
f:— =30 and f, = 400 MPa, The COVs are, respectively, 0.2 and the maximum admissible failure probability P fomax is sl o a
0.09 for concrete and sieel. The characteristic dimension D in
Eq. (2) for the equivalent tensile sirength is chosen as 50 m and Drai Galler
corresponds o the maximum depth of the drafi whe roof, & shown A e,
in Fig. 1{b).
Cracking at Service Load and Comparison to an
Existing Powerhouse
The damage patiern in service conditions for the global model is
compared to the real cacking pattern of an existing similar power- I
house in service. The existing powerhouse has a similarity (o the ® |
model for the peometry of the hydraulic passage but is 20% small er. = \'-' ~ =
The results are shown in Fig. 8 for the roof case, the slab, and a side —ar |
wall. There is generally a good similarity in the observed pattern. e F'_
MNumerical analyses revealed that most of the cmcks are of thermal = T i
origin. The hydmstatic pressure added at the last step lightly opens |
or closes the crack s already created at the end of step 2. The cracks i
seen on the mof are typical for this Kind of draft tube and have been . g e : s u
observed in other projects. They are localized in the tmnsition zone Fig‘ 9 E’lf:h.ﬂf.ll::u;h l "'l;duth‘m_u“ et ol raskiog hll ca:
between the circular cone and the efbow, The numerical madel i e i
(a) Roaf View {b} Stab View (e} Side Wall View
Fig. B. (Color) Comparison between observed cmcking pattern and computed damage pattern at service level: (1) mof view: (b) slab view:;
() side wall view
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the effect of siable crack propagation through the fracture energy
Gy and the geometry and loading conditions of the roof contribuie
to o damping effect of the failure that reduces the variability of the
resistance hetween Rosenblueth analyses,
Temperature, Nominal Reinforcement, and Lateral
Confinement Effects
Three different aspects are considered in this section: lemperature
effects, effect of nominal shear minforcement, and effect of lateral
water confinement through interunit contraction joints, Only mean
model resulis are considered. The mesults ae summarized in
Fig. 11(b). The reference model comesponds to the analysis with
mean properties computed in the previous section. In model 1, ther-
mal loads (T) were ignored, whereas model 2 corresponds to the
reference model o which shear reinforcement consisting of 25M
vertical ties spaced at 900 mm ¢/¢ in both hodzontal directions
was added in the mof. This represents a typical pattern of vertical
bars that are used during construction to support the toplayer bars
Fig. 10. (Colar) Cracking pattern of draft tube local model at failure of these large roofs. Model 3 comesponds to the reference model in
which the lateral external hydrostatic pressures are removed. This
typically comesponds 1o the situation where interunit water stops
are localized in a downstieam position ol vertical-contraction joint
low value of 1075, Following Eq. (1) in Ben Ftima and Massicot e faces of the draft wbe [Fig. L(b)].
(2002), the corresponding S, value is 435 The load- The comparison of the results in Fig. 11(b) shows 2 7% reduction
displacement curves are shown in Fig. 11{a) with the notation in strength when including thermal effects (model 1 and reference
R, as wed in aprevious section. The load is the vertical load trans- model). This small effect appears to be contradictory to the signifi-
ferred from the mof to the walls, compuied from the FE nodal cant effect of thermal loads on the cracking pattem discussed in the
values, It was normalized by iis service-level value, previous section. In fact, the crack occurrence contribules to the re-
The computed Vi value was 0051, Following Eq. (3) and laxation of tensile siresses in the roof. Furthermore, it is believed that
using the E,, and Vg values found for the EPM3D concrete model the restraint of the slab to the rock, which is originally the source of
in part 1, Ry= (0.87)(0.66)R, =0.57R,. Hence, the global thermal stresses, contributes o acenain extent 1o the lateral confine-
resistance factor for this case is 0.57. By comparing the design value menl at the ultimate level of the roof thiough the supporting walls.
of the resistance o the ultimate load level, as shown in Fig. 11(a), it According to the same figure, and by comparing model 2 to the
can be concluded that the design is safe for this load case. reference model, a noticeable benefit is seen from the additional
According to the parametric studies in the previous section, the network of construction ties in the roof, with a 14% increase in
low value of Vi can be explained by the same arguments used for resistance. These support bars are traditionall y ignored in the de-
the roof portion of the tunnel box structure. As already discussed, sign becanse they are designed by the contractor and anme less than
8
Mean Reslstance 1
L e L]
- & B
-
2 E 7
i'.. 5 ®
z =g
& Design Resistance Level E
E Jp——f—— e — — e ——— e — H £
° >
3 | — R mean k]
= | —Rw 2
¥ SR 3 : B
3 — R~ 3 F [
2 R-+ | ~" | — Reference Model
! ~— Model 1
= mm o= Slthmoed toeil (vl i g — Model 2
1 r —— - 5-.-‘;;;;]-1,.":1.-‘ . — Model 3
0 [
o 0.0z 0.04 0.06 o 00z 004 006 008
(a) Mid span roof vert, disp. (m) (b} Mid span roof vert, disp. (m)
Fig. 11. (Color) Results For draft tube local model analyses: (a) load-displacernent curves for Rosenblueth analyses: (b) load-displacement curves for
pammetric studies
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the code-required minimum shear reinforcement (60% of the mini-
mum value in this case) The effect of water pressume in the
contraction joint is seen in Fig. 11ib) by comparing model 3 to
the reference model. An important 47% reduction in strength oc-
curs when these pressures are removed. This demonstrates the need
1o position the network of interunit water stops in the furthest pos-
sible upstream position.

Conclusion

This second-part article presented applications of the calibration
and validation steps undemaken in part 1 for large concrete struc-
tures using ANFEA tools. The EPM3D concreie model selected at
the end of the verfication and validation process was used here to
conduct predictive and design assessments,

Predictive analyses were performed Lo assess the tendency of the
size effect in shear for very large concrete members. It was shown
that for the case of a uniformly loaded beam, the macrolevel size
effect in shear tends asymptotically to the mesolevel statistical size
effect in lension previously identified af the material level in the
COMPAnion paper.

Design assessments were conducied for the dmfi tube TDS. The
importance of considering the thermal effects was shown on the
service level for these types of structures and assists in understand-
ing the leakage problems seen in existing powerhouses. Nonlinear
Rosenblueth analyses were performed (o assess the varability of
the resistance of a local model and compute the design resistance.
Onther design parameters were discussed thiough additional analy-
ses and demonsirate the possibility of using ANFEA in order o
develop enhanced and efficient designs.

This work shows, among other things, the applicability of the
design methodology for unusual concrele structures, as proposed
by the authors in a previous paper. The global resistance factor
computed here for the draft be example is the result ofa two-step
process undenaken in parts 1 and 2. It involved selection and Glier-
ing of experimental results, calibrations, validations of the mean
and COV resistances computed numerically, and finally Rose-
nblueth pushover analyses. This kind of approach is believed w
promote collaborative efforts among structure owners, eXperimen-
tal research laboratories, numerical modelers, and expert consulting
engineers wward more efficient concrete strucures, beter oriented
experimental progrmms, and more robust numerical wols,
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ANNEXE 2 — OUTIL DE CALCUL DEVELOPPE SOUS
MATHCAD

L' outil de calcul développé sous Mathcad permet le post-traitement des résultats des analyses
par éléments finis provenant des logiciels CSI-BRIDGE ou ABAQUS. Il a été congu pour pouvoir
étre utilisé par les ingénieurs du MTQ pour différents types de projets d'évaluation. On présente
dans la suite un exemple d'application du premier pont étudié sur CSI-BRIDGE. L'exemple
montre I'application des approche et globales de I'approche conventionnelle décrite dans le
rapport.

Mo de projet

Ce fichier organise les données provenant CSiBridge v15.0.1
Il estimportant d'organiser les données par ordre chronologigue avec les propriétés suivantes:
1- Qutput Case

2- Step Type
3-Area
4- Joint
5-AreaElem
Unites kN = 1000N kPa = 1000Pa ORIGIM = 1 EMm = 10007
MPa = 1000000Pa
Convention
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Reference , p 189
Données
Cas de charge noi: Position1(F-all)
Cas de charge no2: Position2(F-all)
C5Data =
1 2 3 4 5 3 i ] 9
1 "Joint” "Fi1” "F22" "F12° "M11" "M22" "M12” "Wi3" 23"
2 "Text" "N "KM/m" "KNm" "KN-mym” "KM-m/m" "KN-m/m" "KNfm" "KM m"
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Ml hpmes(CSiCoor) N2« henes{C5iCoor)
M lignes(CSiThick) Mird ¢ lignes{CSiThick)
for i=3. M3 for 123 M3
le2 le2
for =58 for j=5.8
for ke 3. N2 for ke 3 Ni2
if CSiThuck; j = CSiCoor 1 1if CSiThick; j = CSiCoory ]
e CSi.Cncn,g Hyje CSiCﬂN]:,Z
T+ CSiCoorg 3 Ty CSiCoorg 3
le141 le1+1
T T2 Tse Y2
Y ¥s T1e Y5
S50 5540
for j=2.5 for j=2.5
58 &« 55+Xj-{Yj+1—Yj_1} 55« 55+XJ'-(YJ'+1—YJ'_1}
55¢ |55-0.5| 554 |55-0.5|
Aje 55 Aje 55
for i=3. M3 for ig3. N3
for j £3. N3 for j £3. N3
Ej¢ CSiThicky 5 if CSiThick 4 = CSiThick; ; Ej¢ CSiThickj 5 if CSiThick; 4 = CSiThick; ;
MAA  FesCoorl MAA ¢ ResCoor2
for i=1.Mrl for i= 1. Nrl
Stote 0 Stot« 0
Pouds « 0 Poids « 0
for § 231913 for j =323
for ke5. 8 for ke3. 8
if NAA; j= CaiThicky if NAA] ;= CSiThicky
Stot & Stot + 4{.0.25 Stot & Stot + 4.0.25
Poids + Poids + A; Ej-0.25 Poids + Poids + A;-Ej-0.25
Nﬁﬂli,if—% NAAL; 4« %
result+— NAA resulté NAA
i=1 == no de noeuds
=2 ==F11
i=3 == F22
j=4 == F12
i=5 == M11
i=6 == M22
i=7 == M12
i=8 == /13
i=0 == /23
i=10== Coorx
i=11== Coory
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Etablissement d'une méthode d'évaluation des ponts utilisant les analyses non linéaires 119
Application & des ouvrages existants

= i=12=> CoorZ

i=13=> Epaisseur

- Choix de la combinaison de charge

COMB1 = ResThickl COMB2 = ResThick2

- Données de conception

=)
=
= =N =]

0.9 datal :==| 600.0
0.75 0.0
35 3000
2000000
25000.0

caleul_Marti(datal ,data,datal) == |k datal;
Mx « datalz
My + dataQz
Mxy ¢ datall4
Mx  datalls
Ny ¢+ datallg
My + dataly
Vx dataly
Vy ¢ dataly

fe ¢ data)

fyr + datay
rec + datag
fi_s+ datay
fi_c+ datas

teta +— datag
asx_in 4 datal;
asy_in 4 datala
asxp_m+— datalz
asyp_in +— datalyg
sx4— datal 5

sv4— datalg
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Etablissement d'une méthode d'évaluation des ponts utilisant les analyses non linéaires 120

Application & des ouvrages existants

as_ep+— dataly

Es+ datalg

Ec+« datalg

d_amm ¢ h —rec

dv_amm 4— 0.9-d_amm

dvf « 1000.0-dv_am if sy = 0.0
dvf « 300.0 otherwise

V0 | Va4V
Vv 180.0
Vsl 3018
eps0+ 0.000857

04 1200
1+1500.0-eps0 1000 + dvf
mul + fi_c-betal-y/fe-1000.0

Vo

dv_arm

pho_ O« aJcl?_n[

betall «

mmf +—

core_cracked «— 1 if muf = pm0

core_cracked «— ) otheranse

t_sup ¢ 2-rec
rafio_cis m_uﬁ
- muf
t_mnf « 2-1ec
My | My . Ix-Vy
dv 20 C 3140
s l-lfﬂ-ru[tem-m 4
ratio_mf + 2- - .
fi_c fot_inf 1000.0
My My Vx-Vy
v 20 © 3140
- E-L'ﬂ-mnl tm-m
tio_sup+ - - :
TSR fi o fot sup 1000.0
. - V0
ratio_ame - — - -
dv_arm m[mm-E -cns[fem-E Iﬁ o fe- 1000.0
150 130 )~
if core_cracked = 1
Mz M Vi Ve Vy [ 100
B | ) 34| &
VA L 390 -tanf teta Vo tzn| teta —| =
L 180 . 180 )
- My Ny v V. Vy | 100
a5V 4— A +—+ -+ - —_—
; - 2 T 314y 14| [ A
| E-I-'U-Izn| teta- —— 2-\-’()-m[mn-—|
| L 180 180 )|
[ nx Mx Vi Wy |1
e | 3 O — 314|| |&
aram S 2.1-'0.m[m 2= 1.1-'0.m[m.'— |
\ 180 ) 180 )|
- {{ My My . V}-g Vi Vy 1
as max +— - _ =
o a2 (3 AR
1 B S T R T )|
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Etablissement d'une méthode d'évaluation des ponts utilisant les analyses non linéaires
Application & des ouvrages existants

121

o)

tho
T cdvamfy fi_s-dv_arm-fy
otherwise
Ml 1000.0
axe — += H’” 0.0
dv_am 2 &\;_iu:m A 5By

My Ny ny 1000.0
— =+ 0.0
e (d\rann |d\r:mn | fi_sfy’
—Mix Nx 'Nx'y 1000.0
asxp —.,00
< [ |dv:mn |}ﬁsfy’

My H-y Ny || 1000.0
a2 2 |2 ) ]

3
5]
6]
B
B
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Etablissement d'une méthode d'évaluation des ponts utilisant les analyses non linéaires 122
Application & des ouvrages existants

liznes(COMBI1) = 13 cols(COMBI) = 6,987 x 107

DES(comb, data, datal) = | for j = 1.. cols(comb)

col — cmbﬁ}

T
cal
dmg{_(TB roly caly +~coly Fraly: Tealy lealy “Teal luulg]
i}

RESY o caleul Marti(datal, data, datal)
RES
A4l = DES(COMB] , data, datal) AA7 = DES(COMB2, data, datal)

" tho z
phi 0
ratio_sup
atio_uf
ratio_ame
asa

asy

Calculs "résistance”
F:a:s(s,n!';s:r:=E
k1
asInflonz = Fas(0.152,958)  adInfTrams == Fas(0.305,198)  acSupLlomg = Fas(0.305,198)  aSupTrans = Fas(0.303, 198)
[111] (1111 [111] {1111
Mzl=|11 1 |zInflong Mz2 =|1 1 1 |aInfTrans Mzi=|111|aSuplonzg Mzd =1 1 1 |-asSupTrans
{_111J L111J llll} L111)i
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Etablissement d'une méthode d'évaluation des ponts utilisant les analyses non linéaires 123
Application & des ouvrages existants

=010 —0.991
X=| 3 Y=| 3 Moy = angment(i(X), 41(Y))
10.158 | 10.131

coefl o= lspline(M=y,Mz1)  coef? := lspline(Mey Mz2)  coefd = lpline(Mzy. Mz3)  coefd = lsplne(May, Mz4)

fitl (z,¥) = |14+ hgnes(3) ft2(x,v) = |14 lLznes(3)
0.000000001 if x< 33 0.000000001 if x < 33
0.000000001 if ¥ < ¥y 0.000000001 if y < ¥y
0.000000001 if x> X 0.000000001 of = = 3
0.000000001 if ¥> ¥; 0.000000001 if v = X5
m{cmﬂ.m,ml:[:]} otherwise mm{cmﬂ,m,hﬂ:{:ﬂ otherwisa
fit3(x.3) = [1e lizmes(X) fitd(x,5) = |14 lizmes(X)
0.000000001 if x < X3 0000000001 if x < X3
0.000000001 of vy« ¥y 0000000001 if v < ¥y
0.000000001 if x> Xj 0000000001 if x> X
0.000000001 of y> ¥; 0000000001 of v X5
mm{cueﬁ,l\'[x}'.hiz&{: ]:| otherwise mmlp|:mef4 ,I'-‘Ix_v,lei:I:: ]:| otherwise

fitl Mzl

Calculs "sécurité"
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Etablissement d'une méthode d'évaluation des ponts utilisant les analyses non linéaires 124

Application & des ouvrages existants

Safel = |A+ A4l
Hrl « cols(A)
COME + COME1
for 121 Ml
NAAp i+ A1 i
As i
NAA: j¢ — - _
fiel| COMB1g, i, COMB11 i)
A7i
NAA3 i+ — -
fied| COMB1g i, COMB11 i)
NAA: i Ag i
" f3(COMB1g,;,COMB1 i)
A .
NAAs ;& 9.1 :
o fied{ COMB1g,j, COMB1 1 i)
result+— MNAA

Safel -

Ae AAD
Nrl + cols(4)
COMB « COMB2
for 1 1. Nrl
NAA) s 4 5
A
NAAD 5 — o '
© fitl{ COMByp i, COMBy1 i
A7
NAAz j& — : f
* 62 COMByp, i, COMBy i
AS:L
NAAY j& - |
© i3 COMByp i, COMB11 i
Ag,
NAAs j& — . f
* 6 {COMByp i, COMBy i
result+— MNAA

; i J1 WD
[icousff_l lconm®) " (5asel®) }
1 : 1 !
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Etablissement d'une méthode d'évaluation des ponts utilisant les analyses non linéaires 125
Application & des ouvrages existants

. i !
|:{(DMBET_](IU'I {CDMBET]CIL {mﬂT}m}
1 ’ 1 ! 1
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Etablissement d'une méthode d'évaluation des ponts utilisant les analyses non linéaires 126
Application & des ouvrages existants

1 ’ 1 ’ 1

. Tl W1 Wi
[{COI\.{BET_J lcomBr®)  |samdt) ]
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Etablissement d'une méthode d'évaluation des ponts utilisant les analyses non linéaires 127
Application & des ouvrages existants

. g J11 Xy
Hoommat) ™ (comm?®)  (sasdt) |
[ 1 : 1 1
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Etablissement d'une méthode d'évaluation des ponts utilisant les analyses non linéaires 128
Application & des ouvrages existants

f S I 1 45)
[I_comf.l lconmr®) lsasd) ]
1 : 1 !

Caleuls de r & mi-section pour I'effort de flexion

BflexionTransv2 == |j+ 1 EFT2 = trlin{FflexionTran=2, 1)
HNrl + cols(COMEZ)
for 1€ 1. Nrl
if COMB2yq j = 5.029
NAA) j+ COMBIy j

MNAAS j+
w1 safey

=il
result+— MAA
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Etablissement d'une méthode d'évaluation des ponts utilisant les analyses non linéaires 129
Application & des ouvrages existants

175 T T T
17 .
(2)
{RFI‘ZTJ
s8-8
1635 -
146
-3 15
Calcul de la moyenne de RFT
Rmoy2 = |NAL« 0 Rmoy? = 1.685
Tl ¢ cols(RFT2)
for 1l Mrl-1
BFT2; i+ i
NAA ¢ w-(m1,nl—ml,ij+NM
result e — NAA
(RFT21 nr1 - RFT2; 1)
RflexionTransv]l = [j+« 1 EFTI = trilin({Rflescion Transv1, 1)
Mrl & cols(COMBI)
for 1€ 1..Mrl

if COMBlyg,j= 5.029
NAA) j+ COMBly 4

NHAAY j&= ———
2. Safels ;

jei+l
result+ MNAA
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Etablissement d'une méthode d'évaluation des ponts utilisant les analyses non linéaires 130

Application & des ouvrages existants

1.4 T T
35+ ﬁ ﬁ —
i {1 % E
[rFT1T) " 131 o ] 7
s Ay
m
251 W .
1.2 | | |
-5 0 s 10 3
T
(rFT1Y)
Calcul de la moyenne de RFT
Rmoyl = |NAA &« 0 Emeoyl = 1.301
Nrl & cols(RFT1)
for 1el_Nrl-1
EFTly i +RFT13 i1 .
NAA ¢ f-[m—"{l-_ Lis1 —RFTL ) +NAA
NAA
result -
(RFT1y 1 —RFT1y 1)
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Etablissement d'une méthode d'évaluation des ponts utilisant les analyses non linéaires 131
Application & des ouvrages existants

ANNEXE 3 — CALCULS COMPLEMENTAIRES POUR LA NOUVELLE
APPROCHE PROBABILISTE

U Calcul de Vi :
utilisation des équations de la clause 14.15.2 de la norme et de son annexe

2
vV, =V, + Yiod v, €[0.08,0.16]
1+0.7

Vi est indépendant de la section et de I'effet considéré. C’est une propriété globale du
systeme. En réalité, ce n'est pas le cas pour le probleme de fiabilité original:

,‘ 2 2
V. — Ch +O_L
=

D+1

D L
e |
77 AN o AN

Mf == < /+W/

VF == %’

I
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Etablissement d'une méthode d'évaluation des ponts utilisant les analyses non linéaires
Application & des ouvrages existants

3 Démonstration £ = A
Hypothese: o, =0

* La démonstrationest directe lorsque U et R suivent une loi normale.
* Lorsque U et R suiventune loi log-normale:

R R
P ln(U) g ln(ﬁ)

Ve +V5 V24V

U=D+L R=R-D U'=L

On pose: azé y:E
ot e 1
5= l+a B = 1:(3/)
2 VR )
V2+ VVL —2+VL
" l+a 1— 1o
yt+a

On évalue le ratio % pour }7,£[0.08,0.16] ¥, [0.05,0.15] ¥ €[0.5;2.0] o €[0.1;10.0]

In(~)

\/7’
= f(~y,o,vr ) = ——————

v o
{ ] +v1®
a
1-
o
mf T
" T+
3
2 (v Y
T
T

.
B

(vr)“ 4

£(1.01,,0.1,0.15) e mrmeTiTi

£(12,0,0.1,0.15) P
£(0.8,0x,0.1,0.15) e

£(1.01,0,0.05,0.1)
£(12,0,005,0.)
£(08,0,005,01) |
£(101,0,0.15,0.15) |
F(12,0,0.15,0.15)
£(08.0,015,0.15)
£(1.25,0,0.15,0.15)

£(0.8,cx,0.15,0.15)

Les figures suivantes montrent aussi une étude paramétrique dans le plan (a,y).
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Etablissement d'une méthode d'évaluation des ponts utilisant les analyses non linéaires 133
Application & des ouvrages existants

7 pour V.=015 V,=016
A

a pour V,=003 ¥V, =010
g
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