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Résumé

Le béton est un matériau dont le comportement est complexe, notamment dans le
cas de sollicitations extrémes. L’objectif de cette thése est de caractériser
expérimentalement le comportement du béton lorsque celui-ci est soumis a des
sollicitations générées par un impact (compression confinée et traction dynamique) ; et
de développer un outil numérique robuste permettant de modéliser son comportement
de maniére fiable.

Dans la partie expérimentale, on a étudié des échantillons de béton provenant du
centre de VTT (Centre de recherche technique en Finlande). Dans un premier temps,
des essais statiques de compression triaxiale dont le confinement varie de 0 MPa
(compression simple) & 600 MPa ont été réalisés. On observe que, sous I’effet de
confinement la rigidité du béton devient plus importante a cause de la réduction de la
porosité. Par conséquent, la résistance maximale au cisaillement du béton est
augmentée. La présence d’eau joue un role important lorsque le degré de saturation est
élevé et le béton est soumis a un fort confinement. Au dela d’un certain seuil de
confinement, la résistance maximale au cisaillement diminue avec I’augmentation de la
teneur en eau. L’ecau influence également le comportement volumique du béton.
Lorsque tous les pores libres du béton sont fermés sous 1’effet de la compaction, 1a
faible compressibilité de 1’eau s’oppose a la déformation du béton, de sorte que le béton
humide est moins déformé que le béton sec pour une méme contrainte moyenne.

Le deuxieme volet du programme expérimental concerne des essais de traction
dynamique a différentes vitesses de chargement, et a différents états d’humidité du
béton. Les résultats obtenus montrent que la résistance en traction du béton C50 peut
augmenter jusqu’a 5 fois par rapport a sa résistance statique pour une vitesse de
déformation de I’ordre de 100 s™.

Dans la partie numérique, on s’intéresse a développer le modeéle de comportement
du béton PRM couplé (Pontiroli-Rouquand-Mazars) capable de prédire le
comportement du béton sous impact. Ce modele repose sur un couplage entre un
modeéle d’endommagement capable de décrire des mécanismes de dégradation et de
fissuration du béton a faible confinement et un modele de plasticité permettant de
simuler le comportement du béton sous trés fort confinement. L’identification du
modele a été réalisée avec les résultats des essais expérimentaux. L’amélioration du
modele, notamment sur le modéle de plasticité, porte sur trois points principaux : prise
en compte de 1’effet de la contrainte déviatoire dans le calcul de la contrainte moyenne ;
de T’effet de I’eau avec la loi poro-mécanique au lieu de la loi des mélanges ;
amélioration de la variable de couplage entre le modele d’endommagment et le modele
¢lastoplastique avec une prise en compte de I’angle de Lode. Ces améliorations ont
ensuite éte validées par une confrontation des résultats numeériques obtenus et des essais
de type impact qui démontrent la fiabilité de la prédiction du modele. Le modele
amélioré est capable de reproduire le comportement du béton sous différents trajets de
chargement et a différents niveaux de confinement tout en tenant compte du degré de
saturation du beton.






Abstract

Concrete is a material whose behavior is complex, especially in cases of extreme
loads. The objective of this thesis is to carry out an experimental characterization of the
behavior of concrete under impact-generated stresses (confined compression and
dynamic traction) and to develop a robust numerical tool to reliably model this
behavior.

In the experimental part, we have studied concrete samples from the VTT center
(Technical Research Center of Finland). At first, quasi-static triaxial compressions with
the confinement varies from 0 MPa (unconfined compression test) to 600 MPa were
realized. The stiffness of the concrete increases with confinement pressure because of
the reduction of porosity. Therefore, the maximum shear strength of the concrete is
increased. The presence of water plays an important role when the degree of saturation
is high and the concrete is subjected to high confinement pressure. Beyond a certain
level of confinement pressure, the maximum shear strength of concrete decreases with
increasing water content. The effect of water also influences the volumic behavior of
concrete. When all free pores are closed as a result of compaction, the low
compressibility of the water prevents the deformation of the concrete, whereby the wet
concrete is less deformed than the dry concrete for the same mean stress.

The second part of the experimental program concerns dynamic tensile tests at
different loading velocities, and different moisture conditions of concrete. The results
show that the tensile strength of concrete C50 may increase up to 5 times compared to
its static strength for a strain rate of about 100 s™.

In the numerical part, we are interested in improving an existing constitutive
coupled model of concrete behavior called PRM (Pontiroli-Rouguand-Mazars) to
predict the concrete behavior under impact. This model is based on a coupling between
a damage model which is able to describe the degradation mechanisms and cracking of
the concrete at weak confinement pressure and a plasticity model which allows to
reproduce the concrete behavior under strong confinement pressure. The identification
of the model was done using the results of experimental tests. The improvement of this
model, especially the plasticity part, focuses on three main points : taking into account
the effect of the deviatoric stress in the calculation of the mean stress; better accounting
for the effect of water using poromechanical law instead of mixing law, improvement of
the coupling variable between the damage model and the elastoplastic model with
consideration of the Lode angle. These improvements were then validated by comparing
numerical results and impact tests. The improved model is capable of reproducing the
behavior of concrete under different loading paths and at different levels of confinement
pressure while taking into account the degree of saturation of concrete.
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Introduction générale

Dans le cadre de ses missions d’expertises et d’appui technique aux autorités de
sireté, I'IRSN réalise des actions de R&D dans le domaine de la vulnérabilité des
ouvrages de génie civil sous chargement dynamique afin de disposer d’un outil
numérique capable de prévoir le comportement mécanique des ouvrages complexes en
béton armé ou précontraint sous I’effet de ces chargements. Cette thése s’inscrit dans un
projet global piloté par I’IRSN, le laboratoire 3SR (laboratoire Sols, Solides, Structures-
Risques a Grenoble) et le laboratoire LEM3 (Laboratoire d’étude des Microstructures et
Mécaniques des Matériaux) pour étudier la vulnérabilité des ouvrages en béton sous
impact. Il s’agit typiquement des enceintes de centrales nucléaires pouvant étre
soumises a un accident grave comme une chute d’avion. Cette étude a pour objet de
caractériser le comportement du béton sous forte contrainte, en s’appuyant a la fois sur
un programme expérimental propre et sur des essais d’impact sur des dalles en béton
armé, avec des projectiles cylindriques déformables (50 kg avec une vitesse variant de
100 a 200 m/s), réalisés en Finlande par le centre de recherche VTT (Technical research
center of Finland) dans le cadre du Workshop international IRIS (IRIS, 2010-2012)
(Improving Robustness Assessment Methodologies for structures impacted by missiles).
C’est un projet organis¢ par un groupe de travail international OECD-NEA
(Organisation for Economic Cooperation and Development — Nuclear Energy Agency)
auquel participe I’IRSN.

La validation de modéles de comportement dynamique du béton, prenant en
compte simultanément les phénoménes d’endommagement fragile et de déformation
irréversible comme la compaction, nécessite de disposer de résultats d’essais
expérimentaux reproduisant les chemins de chargement complexes du béton soumis a
des états de contraintes triaxiales a la fois intenses et complexes.

Le programme expérimental repose sur I’hypothése que soumis a un impact, le
matériau béton sera soumis a un état complexe de contraintes transitoires caractérisé par
des taux de déformation pouvant étre élevés et un état de contraintes pouvant présenter
une forte valeur moyenne (pression) en compression. Il est maintenant généralement
admis que I’effet de la vitesse de chargement des matériaux cimentaires soumis a de la
compression dynamique est essentiellement dii a la possible présence d’eau tandis que
cet effet est négligeable pour un matériau sec (Forquin, et al., 2010). Par contre, I’effet
de la vitesse de chargement est trés sensible en traction. Cet effet peut étre expliqué par
deux phénomeénes, d’une part 1’influence des défauts (Hild, et al., 2003), d’autre part
I’influence de 1’eau libre présente dans les pores du matériau cimentaire (Erzar, et al.,
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2010). En conséquence, cette étude expérimentale comporte deux volets : D’une part,
des essais de traction dynamique permettant de caractériser le comportement du béton
vis-a-vis des phénomenes de cratérisation et d’écaillage ainsi que I’influence de la
vitesse sur le comportement en traction du béton, ces essais sont realisés au laboratoire
LEM3; D’autre part, des essais statiques permettant de reproduire le comportement en
compression triaxial du béton. Ces derniers essais sont réalisés a ’aide de la presse
triaxiale de grande capacité « GIGA », installée au laboratoire 3SR. Cette presse permet
de solliciter des échantillons de béton de taille décimétrique jusqu’a des niveaux de
contrainte de I’ordre du Giga Pascal.

Ce programme expérimental est le support du développement d’un outil
numérique robuste permettant de modéliser d’'une manicre fiable le comportement du
béton sous impact. Pour répondre a ce probléme, le laboratoire 3SR et le centre d’étude
CEA-Gramat ont développé un modéle de comportement du béton, le modele « PRM »
(Pontiroli-Rouquand-Mazars) couplé reposant sur le couplage entre un modele
d’endommagement permettant la description des mécanismes de dégradation et de
fissuration du béton a faible confinement et un modele de plasticité permettant de
simuler le comportement du béton sous fort confinement. L’amélioration de ce modele
dans le cadre de cette thése a pour objectif de reproduire le comportement du béton sous
différents trajets de chargement et a différents niveaux de confinement, en tenant
compte notamment du degré de saturation dans le béton. Les résultats de la partie
expérimentale seront ensuite utilisés pour identifier les paramétres de ce modéle. Ces
améliorations seront validées et vérifiées par confrontation des résultats numériques
obtenus sur des dalles en béton armé sous impact avec les résultats des essais.

Le plan suivant est proposé pour ce manuscrit :

Le chapitre 1 repose sur les études préliminaires du comportement du béton sous
impact et les différents modéles numériques capables de reproduire ces comportements
du béton lors de I’impact.

Le chapitre 2 présente la caractérisation expérimentale du comportement statique
et dynamique du béton. Le comportement statique est étudié a travers des tests de
compression (compression simple et triaxiale) réalisés au laboratoire 3SR, tandis que
I’é¢tude du comportement en traction dynamique du béton est réalisée au laboratoire
LEM3. Tous ces résultats ont pour objectif d’identifier le modéle numérique servant a
simuler les tests d’impact présentés dans le chapitre 4.

Le chapitre 3 présente un modéle numérique capable de simuler le comportement
du béton sous différents niveaux de confinement générés lors d’un impact. Ce modele
est construit a partir d’'un couplage entre le modéle élasto-endommageable PRM
(Pontiroli, et al., 2010) et le modeéle élasto-plastique KST (Swenson & Taylor , 1983)
incluant une prise en compte de la contrainte effective définie par (Terzaghi, 1925) pour
tenir compte de I’influence de 1’eau libre sur le comportement du béton, matériau
poreux. Le modele PRM est capable de simuler le comportement dégradé et les
mécanismes de fissuration du béton a faible confinement tandis que le modéle élasto-
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plastique prédit bien le mécanisme de fermeture des pores et la contrainte de
cisaillement maximale atteinte lorsque le béton est soumis a un fort confinement. Une
variable de couplage est utilisée pour pallier les défauts de ces deux modeles constitutifs
et rendre le couplage plus effectif. Dans ce chapitre, des améliorations de ce modele
couplé sont également présentées pour le rendre plus représentatif du comportement du
béton mis en évidence lors des essais.

Le chapitre 4 présente les tests d’impact des essais VTT et la comparaison entre
les résultats d’expérience et les résultats numériques simulés par le modéle amélioré. A
travers cette comparaison, les améliorations apportées au modéle seront validées.

Le chapitre 5 permet de conclure ce mémoire et présente quelques perspectives au
travail réalise.
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Chapitre 1

Bibliographie

Introduction

Ce chapitre présente principalement les travaux de recherche sur le comportement
du béton sous I’'impact et les modéles numériques capables de reproduire ces
phénomenes. Le sommaire du chapitre est décrit dans 1’ordre suivant :

1.1. Classification d’impacts 6
1.2. Phénoménologie 9
1.3. Comportement du béton sous un impact 10
1.3.1. Comportement dynamique 11
1.3.2. Comportement statique du béton et du mortier sous compression
avec confinement 15
1.4. Modeéles de calculs en dynamique rapide 25
1.4.1. Methode des éléments discrets 25
1.4.2. Méthode des eléments finis 26
1.5. Modéles de comportement du béton sous impact 27
1.5.1. Les mode¢les d’endommagement 28
1.5.2. Les modeéles de plasticité 31
1.5.3. Les modeéles couplés élasto-endommageable-plastique 33
1.6. Conclusions 34



Chapitre 1 : Bibliographie

1.1. Classification d’impacts

Lors de I’impact entre un projectile et une dalle en béton, la structure cible est
soumise a différents trajets de chargement, complexes, difficiles a contréler et
dépendant du type d’impact. Dans la littérature, la complexité des effets d’un tel impact,
ameéne a considérer deux cas limites, impact mou et impact dur, pour 1’étude des
différents phénomenes physiques liés a chaque type d’impact. Une fois le type d’impact
déterminé, les modes de rupture correspondant de la structure peuvent étre prédits pour
le dimensionnement de la structure.

La classification des types d’impacts n’est pas facile. Il n’y a pas beaucoup de
travaux de recherche concernant ce probleme. Les resultats diffuses dans la littérature
sont parfois contradictoires.

Une définition qualitative des impacts mous et durs a été donnée par (Eibl, 1987)
et (CEB, 1988). L'impact étudié résulte de la collision de deux corps, l'un avec une
vitesse initiale vient frapper un autre étant au repos. L'objet soumis a I’impact est
généralement une structure qui doit étre congue contre les chocs. Ce probléme peut étre
réduit a une collision de deux masses m; et m,. Un ressort de contact avec une rigidité
ki est placé entre les deux masses pour simuler la force contact. Un autre ressort avec
une raideur k, représente la relation entre la déformation et la force résistante de la
structure (cf. [Figure 1-1]).

m,; k; m;

! |
I i
I I
I I
: xi(t) 1 X2
' '

Figure 1-1. Modéle mécanique simple d’un impact a travers un systéme de masse-ressort (Eibl,
1987) (CEB, 1988)

Selon ce modele de calcul, les équations différentielles représentant les
mouvements des 2 masses-ressorts sont écrites de maniére suivante :

my¥;(t) + kqi[x;(8) —x(0)] =0
My (t) + ky[x1(8) — x,(0)] + kpx5(t) = 0

[1-1]
Si X1 >> Xp, autrement dit, si la déformation du projectile est beaucoup plus
importante que celle de la structure soumise a I’impact, et en imposant :

F(t) = kyxq [1-2]

les équations [1-1] sont réécrites en [1-3] :



1.1 Classification d’impacts

my%; () + kyx, () =0 (@)
myi, (t) + kox,(8) = F(t) (b)

[1-3]

Le probléme est maintenant découplé, il est possible de résoudre la premiére
équation [1-3a] indépendamment, déduire ensuite la force F(t) et finalement déterminer
la déformation de la structure a partir de 1’équation [1-3b].

Dans ce cas la structure résistante reste indéformée aprés I’impact. Par
conséquent, I’énergie cinétique de I’impacteur déformable est complétement transférée
en énergie de déformation de 1’impacteur. Ce cas est appelé impact mou (cf. [Figure
1-2]).
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Figure 1-2. Impact mou (CEB, 1988)

L’autre cas limite correspond a x; << Xp, ¢’est-a-dire a un projectile rigide, ce cas
est appelé I'impact dur par (Eibl, 1987). L’énergie cinétique du projectile est
complétement ou partiellement absorbée par la déformation de la structure soumise a
I’impact (cf. [Figure 1-3]).

¢ V(0) 7

Figure 1-3. Impact dur (Eibl, 1987)

Une autre méthode simple est définie par (Brossard, 1997). Selon cet auteur, en
considérant un systeme de deux masses ponctuelles qui se choquent, s’il n’y a pas de
rebond les deux masse se collent ensemble et deviennent une seule masse ponctuelle
apres le choc, ce cas est appelé impact mou. Au contraire, s’il y a un rebond parfait sans
dissipation d’énergie, ce cas est appelé impact élastique, parfois improprement impact
dur. Cette définition est simple et peut également étre appliquée au cas de 1’impact
d’avion sur une structure en béton.
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Comparons les classifications d’impact définies par Brossard et Eibl sur I’exemple
de I’impact a I’échelle réelle réalisé par (Sugano, et al., 1993), pour lequel il n’y a pas
eu de rebond. Cet exemple correspond a un impact mou selon Brossard, mais comme le
déplacement de la structure cible n’est pas négligeable dans ce test, il est considéré
comme un impact dur selon Eibl! Il est clair pour ce cas que le déplacement de la
structure cible n’est pas un élément clé pour bien distinguer les types d’impacts.

Pour pallier cet inconvénient, (Kcechlin & Potapov, 2009) ont proposé une autre
définition pour distinguer impact mou et impact dur, prenant en compte a la fois les
caractéristiques du matériau et la vitesse du projectile, valable dans le cas ou le
projectile s’écrase. Selon cette méthode, elle peut étre utilisée pour classifier le type
d’impact entre deux corps. L’idée est de comparer le seuil de rupture de la cible o avec
celui du projectile o, et de vérifier si la cible va résister a I’impact. Si la cible résiste et
le projectile s’écrase, on considére que c’est un choc mou, et si le projectile pénétre la
cible, ¢’est un choc dur. Lors de I’impact, la cible est soumise a une contrainte qui
a deux composantes, I’'une venant du matériau, 1’autre de la vitesse du projectile :

o =0, +p,V§ [1-4]

avec op : la contrainte de rupture du projectile, p, : la masse volumique du projectile, Vo
. la vitesse du projectile. Notons également que o, est la contrainte de rupture du
matériau qui constitue la cible, la limite entre choc dur et choc mou s’établit lorsque :

o, =0, + p, V¢ [1-5]
C’est-a-dire :

o,  PpVe

O-C O-C

Selon le critére défini par la formule [1-6], si le terme gauche est inférieur a 1, le
cas est qualifié¢ d’impact mou, et d’impact dur s’il est supérieur a 1.

%p

O¢

Impact dur

Impact mou <——34—
> ot
Figure 1-4. Classification des impacts (Keechlin & Potapov, 2009)
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1.2. Phénoménologie

Le développement des fissures dans une dalle en béton lors d’un impact est
compliqué dépendant a la fois des caractéristiques du projectile (forme du nez,
déformable ou indéformable, résistance, vitesse initiale) et de celles de la dalle en béton
(épaisseur, dimensions, résistance). Selon (Kennedy, 1976), il y a 7 phénomeénes
généraux associés a I’effet de I’impact entre un projectile et une dalle en béton décrits
en Figure 1-5. La combinaison de ces phénomenes est également décrite dans I’article
de (Beppu, et al., 2008) (cratérisation + écaillage + perforation), et mise en évidence
dans les tests de flexion du projet IRIS (IRIS, 2010-2012) (flexion + fissures sur la face
avant et la face arricre)...

3 (i)
LT
/3‘7 % (ii)
d)

<

e) f) 9)

Figure 1-5. Effets de I'impact du projectile sur une structure cible en béton, (a) Pénétration, (b)
Rupture en cbdne, (c) Cratérisation, (d) Fissures sur (i) Face avant et (ii) Face arriére (e) Ecaillage,
(f) Perforation, et (g) Réponse globale de la cible, (Kennedy, 1976)

a) Pénétration : le projectile pénetre dans le cible (Forrestal, et al., 1996).
b) Rupture en cone: devant le nez du projectile.

c) Cratérisation: Ejection des morceaux de béton sur la face avant de la cible en
béton.

d) Fissuration radiale : Fissures globales rayonnant a partir du point d'impact et
apparaissant soit sur la face avant ou sur la face arriére de la plaque de béton,
ou les deux, lorsque des fissures se developpent a travers la cible.

e) Ecaillage : Ejection de fragments de béton sur la face arriere de la cible.

f) Perforation : Passage complet du projectile a travers la cible, avec ou sans
vitesse résiduelle.

g) Réponse structurelle globale : la dalle est soumise a la fois a un mode de
chargement de flexion, de cisaillement et de membrane.
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Notamment, si un impact est qualifié de choc mou, comme pour les tests Meppen
(Jonas, et al., 1982), le mode de rupture en cone est mis en évidence (cf. [Figure 1-6])
(Koechlin, 2007). Ce type d’impact induit a la fois des dommages locaux et la réponse
dynamique globale de la structure. Les dommages locaux apparaissent en plusieurs
étapes: D’abord (cf. [Figure 1-6, (1) a (4)]), le projectile s’écrase et crée un cratére sur
la face avant de la dalle en béton armé. Certaines fissures de cisaillement se développent
a travers I'épaisseur de la dalle et le long de lI'armature en face arriére. En deuxiéme
étape (cf. [Figure 1-6, (5) a (8)]), ces fissures se propagent et forment un bouchon en
forme de cone suivi par 1’écaillage sur la face arriére. Ce bouchon en fome de cone est
di aux ondes de flexion et d’effort tranchant se propageant vers les extrémités de la
dalle (Koechlin, 2007) lorsque la dalle est soumise a I’impact. Si le projectile continue
de pousser le bouchon en céne, les armatures arriéres sont rompues et le bouchon est
complétement arraché : la perforation se produit.

% Projectile
1 l H Masse m 5

fﬁ—L

Ferraillage transversal Ferraillage longitudinal

Ecrasement du projectile
Eclatement du béton d'enrobage

2 / o~ Fissures diagonales 6
4
Ecaillage
Debut de détachement du céne
3 / Fissures en évantail 7

< Fissures en face arriére VA
Désagrégation du béton
dans le cone

N> 4 g§\>___

Fissures parralléles au ferraillage 3 oz=

Perforation

Figure 1-6. Scénario de perforation d’aprés les essais Meppen (Jonas, et al., 1982)

1.3. Comportement du béton sous un impact

Durant I’impact, la dalle en béton est soumise a des trajets de chargements
dynamiques complexes. Le moyen le plus classique pour caractériser ce comportement
dynamique du béton est de solliciter de fagcon dynamique selon les différents trajets de
chargements rencontrés lors d’un impact. De plus, di a I’effet d’inertie, le confinement
atteint dans le béton peut étre assez important en fonction de la vitesse d’impact et des
caractéristiques de la cible et du projectile (Bailly, et al., 1996). La méthode la plus
courante est de caractériser le comportement triaxial de fagon quasi-statique, selon
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différents trajets de chargement, et de compléter cette étude en statique par des études
complémentaires prenant en compte 1’effet de la vitesse de chargement sur la réponse
du matériau (compression uniaxiale dynamique et traction uniaxiale dynamique).

1.3.1. Comportement dynamique
1.3.1.1. Compression dynamique

Pour étudier le comportement en compression dynamique du béton, différentes
méthodes ont été proposées comme la technique « drop — hammer », la technique
utilisant les presses rapides hydraulique — pneumatique, et I’impact... En compression
dynamique, la résistance du béton augmente apparemment avec la vitesse de
déformation. Cette observation est commune a différents chercheurs, dont les résultats
sont compilés dans D’article de (Bischoff & Perry, 1991) (cf. [Figure 1-7]). Ce
phénomeéne est-il intrinseque au matériau ou est-il lié au comportement de la
structure (confinement) ?

-
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Figure 1-7. Compilation des résultats de tests de compression dynamique (Bischoff et Perry, 1991)

(Bischoff & Perry, 1991) a affirmé que 1’augmentation de la résistance du béton
observée par les différents chercheurs dans la zone de faible vitesse (< 10%) , devait étre
considérée avec précaution en raison des conditions différentes de réalisation des tests
(bétons différents, techniques différentes, erreurs expérimentales pour chaque
technique, différentes conditions limites, ...). Dans un autre article, Rossi a constaté que
la présence de 1’eau libre dans le béton est un facteur dominant dans 1’augmentation de
la résistance du béton sous effet dynamique, en raison de I’effet Stéfan, c¢’est-a-dire des
forces capillaires proportionnelles a la vitesse de séparation des particules du squelette
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reliées par I’ecau (Rossi, 1991). Cette explication est raisonnable et en accord avec les
résultats trouvés par d’autres chercheurs, par exemple (Lin & Yan, 2006), (Forquin, et
al., 2010) ou (Zhou, et al., 2011). Mais cette explication n’est pas applicable pour les
vitesses de déformation plus importantes dans les échantillons secs. Au-dela du point de
transition (10" s™), le facteur dynamique augmente considérablement avec la vitesse de
déformation. Les tests dynamiques dans cette gamme de vitesse sont réalisés grace a la
technique des barres de Hopkinson (SHPB). Cette méthode a d’abord été développée
pour caractériser le comportement dynamique des métaux (Hopkinson, 1914), (Kolsky,
1949). Son avantage, par rapport aux autres méthodes, est qu’elle offre la possibilité
d’étudier le comportement dynamique du béton a tres grande vitesse de déformation
(entre 10* et 10% s™%). Une bonne précision de mesures des résultats est alors difficile a
obtenir, surtout dans la gamme de vitesses supérieures & 10% s (défauts d’alignement,
dispersion d’ondes dans les barres, vitesse de déformation non-constante, frottement a
I’interface des barres avec I’échantillon). Des améliorations récentes ont été faites et ont
permis 1’obtention de bons résultats (Gary & Zhao, 1996). Dans ce test, 1’échantillon est
placé entre deux barres appelées, barre entrante et barre sortante ; une troisieme barre
courte, qui est ’impacteur, est projetée sur la barre entrante avec une certaine vitesse.
L’impact des barres induit ainsi un créneau (pulse) de compression dont la durée dépend
de la taille de I’impacteur. Cette onde se propage et atteint I’interface barre/échantillon,
une partie est transmise, 1’autre est réfléchie. Le pulse transmis génere un chargement
de compression dynamique dans 1’éprouvette (cf. [Figure 1-8]).

L’augmentation apparente de résistance en compression dynamique du béton pour
les vitesses de déformation supérieures & 10 est-elle une caractéristique du matériau ou
est-ce un effet du confinement inertiel (effet structural) ? Le développement des outils
numériques permet aujourd’hui de simuler ces tests expérimentaux dynamiques avec
différents modeles de comportement du béton pour la compréhension des mécanismes
complexes d’endommagement. Par la méthode des éléments finis, les auteurs (Li &
Meng, 2003) ont simulé les tests SHPB réalisés par (Malvern & Ross, 1985), (Tedesco
& Ross, 1998), et (Grote, et al., 2001), en utilisant un modele non linéaire prenant en
compte l’effet de la vitesse de chargement. La comparaison entre simulation et
expérimentation montre que cette augmentation de résistance en dynamique est due au
confinement induit dans I’échantillon de béton. Cette conclusion a également été
trouvée par (Georgin, et al., 1998). Par la méthode des éléments discrets, (Donzé, et al.,
1999) ont utilisé un modele non visqueux pour simuler les tests SHPB réalisés par
(Gary, 1990). Ils concluent que cet effet d’augmentation de résistance du béton est di
au confinement dans le béton induit par le chargement axial, I’effet Poisson a grande
vitesse génére une la force d’inertie radiale dans le béton qui contribue au confinement,
cette explication a d’abord été donnée dans (Janach, 1976).
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Figure 1-8. Systéme de barres Hopkinson pour la compression dynamique

1.3.1.2. Traction dynamique

Malgré I’'importance qui revét la connaissance du comportement du béton en
traction dynamique, les données expérimentales dans ce domaine restent limitées. La
méthode la plus classique pour 1’étudier est la traction directe avec une machine
hydraulique, mais la vitesse de déformation du matériau obtenue avec cette méthode
n’est pas importante. (Toulemonde, 1994) a réalisé des tests dans lesquels la vitesse de
déformation varie de 10° s a 1 s™. Il a observé une faible influence de la taille des
granulats et du rapport eau/ciment sur I’augmentation de la résistance en traction avec la
vitesse de déformation du béton. Ce point est confirmé par les travaux de (Erzar, et al.,
2010). L’influence du rapport Eau/Ciment est aussi confirmée par (Rossi, et al., 1994)
avec la technique « drop-hammer ». D’aprés les travaux précédents, seul effet de 1’eau
semble jouer un réle important sur la réponse du matériau dans cette gamme de vitesse
de déformation. Comme pour la compression dynamique la présence de 1’eau peut
générer ’effet Stéfan (Rossi, 1991) ; La force de capillarité augmente avec la vitesse de
déformation du béton. Une autre étude portant sur I’influence de la quantité d’eau libre
sur la résistance du matériau sous fortes vitesses a été menée par (Cadoni, et al., 2001).
Cette étude se base sur le principe de la propagation d’ondes dans le béton. Si une onde
incidente rencontre un pore non rempli par ’eau, elle est réfléchie. Les réflexions
multiples entre les pores vont causer le dommage local dans le matériau. Si un pore est
rempli d’eau, ’amplitude de I’onde réfléchie est plus faible, car une partie de I’énergie a
¢té transmise a ’onde de transmission. Donc, le dommage local dans ce cas est moindre
que dans le cas ou des pores sont vides. Selon cette explication, plus le béton est
humide, plus cet effet est important.

Si le béton est tres peu humide, voire sec, comment expliquer I’augmentation de
résistance en traction dynamique avec la vitesse de déformation ? Selon (Rossi, 1997),
la dépendance du béton a I’effet de vitesse est faible dans la gamme de vitesse
déformation inférieure & 1s™. L’augmentation de la résistance observée est peut-étre due
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toujours a I’effet Stéfan, car le béton est tres difficile a sécher compleétement, la taille
des micropores contenant de 1’cau est tres petite, environ 10 Angstroms, donc difficile a
sécher (Rossi, et al., 1994)). Par contre, dans la gamme de vitesse de déformation élevée
(>1 S'l) ou la résistance en traction augmente beaucoup, la réponse du matériau n’est pas
la méme. Dans cette gamme de vitesse, 1’effet de 1’eau est négligeable, car la contrainte
locale dans la zone prés des granulats est importante sous chargement dynamique (Brara
& Klepaczko, 2006). Cela signifie que 1’augmentation de résistance du béton dans cette
gamme de vitesse a une autre origine. En effet, en traction, les microfissures dans le
béton se genérent. A faible vitesse de chargement, ces microfissures ont le temps pour
se propager a travers la zone inter-granulats entre le mortier et les granulats ou la
résistance est la plus faible. Par contre, lors d’une vitesse de chargement importante, les
microfissures n’ont pas le temps pour se propager dans cette zone. Elles sont obligées
de traverser les granulats. Par conséquent, cela demande beaucoup plus de 1’énergie
pour les casser et la résistance du béton est donc augmentée (cf. [Figure 1-9]). Cette
explication est également donnée dans la these de (Zielinski, 1982) et dans 1’article de
(Ross, et al., 1996).

SRR A | ‘ fa s Wl il N
Figure 1-9. Surface de rupture avec les granulats cassés dans les tests d’écaillage réalisés par Brara
et al (Brara & Klepaczko, 2006)

Dans un autre article, (Rossi, 1997) a avancé des hypothéses sur les processus de
création et de propagation des micros-fissures ainsi que des macro-fissures sous
chargement uniaxial pour expliquer cet effet de vitesse. Selon lui, sous un chargement
uniaxial, les micro-fissures se développent pour former les macro-fissures. Si le
chargement est dynamique a vitesse importante, une force d’inertie apparait pour
s’opposer a l’ouverture de ces macro-fissures, ce qui génére l’augmentation de
résistance du matériau. (Hild, et al., 2003) expliquent également ce phénoméne par un
principe d’interaction entre les micro-fissures.
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Figure 1-10. Traction dynamique (Eibl & Bachmann, 1993)
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1.3.2. Comportement statique du béton et du mortier sous compression avec

confinement

Afin de caractériser le phénomeéne d’impact entre un projectile et une structure en
béton, beaucoup de formules empiriques de prédiction de la profondeur de pénétration
du projectile ont été proposées (Li, et al., 2005). Dans ces formules, le seul paramétre
du matériau régissant la résistance au choc des structures est la résistance en
compression uniaxiale du béton, f.. Fondées sur des relations empiriques, la plupart des
autres caractéristiques peut étre déduite de f.os (résistance a la traction fig, module
d'Young E, etc ...). Plusieurs modéles de comportement 3D du béton utilisent seulement
ce parameétre fe,g dans le critére de rupture en 3D dans la section méridienne (Kang &
Willam, 1999); (Liu & Foster, 2000); (Grassl & Jirasek, 2006); (Papanikolaou &
Kappos, 2007). Des études récentes sur le comportement triaxial du béton ont montré
que ce parameétre f.og seul n’est pas suffisant pour décrire le comportement du béton
sous confinement (Malecot, et al., 2009). Contrairement a ce qui est observé en
compression simple, lorsqu'il est placé sous fort confinement, le béton se comporte
comme un empilement granulaire une fois que sa cohésion totale est perdue et que sa
porosité est fermée completement sous I’effet de la compaction.

La compréhension du comportement triaxial du béton peut étre menée a travers
I’étude du mortier seul, car c’est une partie importante constituant le béton. En effet, les
propriétés physiques du béton sont majoritairement dues au mortier. Le béton est un
materiau hétérogéne avec la présence de granulats de différentes dimensions ; pour qu’il
soit considéré homogene a 1’échelle macroscopique, la taille d’un échantillon de béton
étudié doit étre suffisamment grande devant celle des granulats. Les limitations
techniques des presses triaxiales a confinements élevés permettent difficilement de
respecter cette condition de dimensions des échantillons pour le béton. L’absence de
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gros granulats dans le mortier permet d’avoir des échantillons considérés homogenes
avec des dimensions réduites par rapport au béton.

1.3.2.1. Phénomene de compaction

Sous I’impact, la structure est localement compactée (effondrement de la
porosité). Pour étudier ce phénomene, deux essais mécaniques de compression triaxiale
sont généralement considéres : le test hydrostatique et le test oedométrique. Le test
hydrostatique permet d’étudier le comportement du matériau sous chargement isotrope
tandis que le test oedométrique correspond a I’état de chargement donnant la
compaction maximale (due a la contrainte de cisaillement supplémentaire). (Burlion, et
al., 2001) ont étudié les différences de comportement volumique du mortier pour ces
deux tests (cf. [Figure 1-11]). Afin de Vérifier si ce phénomene est général pour tous les
matériaux poreux sous compaction, les auteurs ont comparé leurs résultats avec ceux
obtenus lors de tests de compaction sur aluminium poreux réalisés par (Bonnan, 1996)
(cf. [Figure 1-12]). Ces tests ont permis de mettre en évidence trois phases principales
dans le mécanisme de compaction d’un matériau poreux : apres une phase élastique
faible, le matériau est déformé irréversiblement avec un écrouissage positif et se
rigidifie avec un durcissement au final.

-0.35 -0.3 -0.25 -0.2

L L i
Volumetric strain A VIV

| 0

T-100

T -200

T -300

+ -400
Triaxial hydrostatic test

T -500

+ -600
Uniaxial confined test Hydrostatic

pressure (Mpa)

- -700

Figure 1-11. Comparaison du comportement volumique du mortier soumis au test hydrostatique et
test oedométrique (Burlion, et al., 2001) (E/C =0.5)
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Figure 1-12. Comportement volumique de ’aluminium poreux (Bonnan, 1996) sous chargements
hydrostatique et oedométrique

La déformation volumique obtenue dans un test oedométrique est beaucoup plus
importante que celle obtenue dans un test hydrostatique. Ce résultat peut étre expliqué
par la fermeture de la porosité du matériau. En effet, un matériau poreux contient des
vides libres, sous ’effet de la compaction ces vides sont fermés au fur et a mesure que
le chargement augmente. Dans un test oedométrique, une fois que la cohésion de la
matrice cimentaire est perdue par endommagement, les grains de sable du mortier ont
tendance a se réarranger sous 1’action de la contrainte de cisaillement, ce qui provoque
une diminution supplémentaire de volume. Ce mécanisme n’existe pas dans le test
hydrostatique, car le matériau est soumis & une charge isotrope. Des résultats similaires
ont également été obtenus sur un mortier par (Williams, et al., 2005). Pour ce qui
concerne le béton, le mécanisme de fermeture de la porosité sous I’effet de la
compaction et le réarrangement des granulats sous 1’action des contraintes déviatoires
sont aussi constatés (Burlion, et al., 2001), (Williams, et al., 2006). Le seul point qui
différencie le béton et le mortier est la présence des gros granulats dans le béton, ce qui
diminue la porosité du béton par rapport a celle du mortier (les granulats sont
généralement moins poreux que le mortier). Par conséquent, la déformation volumique
du béton est plus petite.

(Gabet, et al., 2008) réalisent des tests proportionnels sur le béton standard
R30A7 (Vu, 2007) (cf. [Figure 1-13]). lls font varier le facteur k des tests (rapport entre
le chargement radial et le chargement axial (k = p/oy) et étudient I’influence du chemin
de chargement sur le mécanisme de compaction du béton. En général, plus ce facteur k
de triaxialité est grand, moins la contrainte déviatoire affecte le comportement
volumique du matériau, ou encore moins la déformation volumique due a la contrainte
de cisaillement est grande.
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Figure 1-13. Comparaison du comportement volumique du béton sous différents chemins de
chargement (Gabet, et al., 2008), a) chemins de chargement dans « espace de contrainte », b)
comportement volumique (évolution de la contrainte moyenne en fonction de la déformation
volumique)
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Figure 1-14. Comparaison du comportement volumique des mortiers de différents rapports
Eau/Ciment (E/C =0,3 ; 0,5 ; 0,8) soumis au test oedométrique. (Burlion, et al., 2001)

Le rapport Eau/Ciment (E/C) joue aussi un role important dans le comportement
du matériau en compaction. Dans 1’article de (Burlion, et al., 2001), trois échantillons
de mortier avec 3 rapports E/C différents sont soumis a des tests oedométriques (cf.
[Figure 1-14]). Plus ce rapport est important, plus le matériau est poreux, donc plus le
phénoméne de compaction s’accentue (Roy & Gouda, 1973) (Chanvillard, 1999). Cette
observation est confirmée pour le béton par (Vu, et al., 2009) (cf. [Figure 1-15]). Ces
auteurs ont étudié les comportements des bétons sous trés forts confinements (650 MPa
de pression de confinement) avec des rapports E/C variant de 0.4 a 0.8. Un point majeur
de cette ¢tude est que I'influence du rapport E/C est dominant seulement dans le
premier temps de la compaction isotrope, quand la cohésion du matériau existe encore
(exprimé par la dispersion des trois courbes de différentes couleurs - Figure 1-15). Une
fois que la cohésion du béton est perdue completement, le béton se comporte comme un
empilement granulaire, I’influence de ce rapport E/C est négligeable (exprimé par le
parallélisme des 3 courbes représentant les 3 différents bétons - Figure 1-15).
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Figure 1-15. Résultat des essais a 650 MPa de confinement effectués sur des bétons de rapports E/C
différents : 0,8 (ECO08) ; 0,64 (ECO06) ; 0,4 (EC04). (Vu, et al., 2009)

L’eau libre emprisonnée dans les vides influence le comportement volumique, par
exemple sous chargement oedométrique (cf. [Figure 1-16]) ou hydrostatique (cf. [Figure
1-17]) (Vu, et al., 2008). En effet, sous I’effet du chargement, la compaction apparait et
les vides sont fermés progressivement. Quand le matériau poreux est partiellement
saturé par un fluide, le volume de vides libres est réduit. Une fois que les vides libres
sont fermés totalement, le fluide sera comprimé. Comme le module de compressibilité
d’un fluide est beaucoup plus important que celui de 1’air, la réponse du matériau
partiellement saturé sous une charge de compaction est plus élevée.
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Figure 1-16. Comportement axial de mortiers avec différents degrés de satuation soumis au test
oedométrique (Burlion, et al., 2001)
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Figure 1-17. Courbes de comportement volumique du R30A7 a différents confinements et pour
différents degrés de saturation : Contrainte moyenne o, en fonction de la déformation volumique s,
; p : pression de confinement ; Sr : Degré de saturation de I’échantillon (Vu, et al., 2009)

1.3.2.2. Comportement triaxial du mortier

Une étude trés détaillé sur le comportement triaxial du mortier a été menée par
(Williams, et al., 2005) a des niveaux de pressions de confinement inférieures a 400
MPa (cf. [Figure 1-18]). La porosité moyenne des échantillons dans ces tests est 23%,
tandis que le degré de saturation moyen est 50%. L’augmentation de la contrainte
déviatorique maximale en fonction de la pression de confinement est observée (cf.
[Figure 1-18a]). Cette contrainte maximale est beaucoup plus importante que la
résistance en compression simple du matériau. En effet, sous un chargement isotrope
(hydrostatique), les vides libres du matériau sont fermés au fur et a mesure, la porosité
est réduite, le module de compressibilité est augmenté; ce qui rend le matériau plus
rigide a supporter la force déviatorique. C’est une propriété commune des matériaux
« frottants » (car il y a un effet de la contrainte moyenne). La raideur tangente augmente
également avec le confinement. Un deuxiéme point a remarquer sur cette figure est la
transition de la phase fragile a faible confinement a la phase ductile a fort confinement
du matériau. A partir de 200 MPa de pression de confinement, le pic de contrainte
n’augmente plus, un seuil de plastification suivi par un plateau légérement adoucissant
est observé. Cette limite de la contrainte déviatorique est également visible sur la Figure
1-18c. Un phénomeéne similaire a été observé par (Buzaud, 1998) dans son étude
concernant le microbéton MB50 dont le degré de saturation est environ 50% (cf. [Figure
1-19]). La contribution de I’eau libre a ce phénoméne est importante. Une étude
détaillée de cette effet de 1’eau a été réalisée par (Vu, et al., 2008) sur le béton standard
R30A7. En effet, la présence de 1’eau libre réduit le volume libre des vides. Une fois
que ce volume libre des vides est fermé sous 1’effet de la compaction, I’eau est mise en
charge et le frottement entre les grains du squelette est fortement diminué par la
présence de ’eau, la résistance au cisaillement est alors également diminuée. Plus le
taux de saturation est élevé, plus tot la fermeture totale du volume libre des vides sera
atteinte. Une fois le volume libre des vides refermé, il n’y a presque plus
d’augmentation de la résistance au cisaillement, quel que soit le confinement appliqué.
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Figure 1-18. Reésultats d‘essais de compression triaxiale sur mortier avec une pression de
confinement variant entre 0 et 400 MPa. Evolution du déviateur g avec : a) la déformation axiale,
b) la déformation volumique, c) la contrainte moyenne (Williams, et al., 2005)
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Figure 1-19. Résultats d’essais de compression triaxiale sur le micro-béton MB50 avec une pression
de confinement variant entre 30 et 800 MPa par (Buzaud, 1998), Evolution du déviateur g en
fonction a) la déformation axiale, b) la contrainte moyenne

(Yurtdas, et al., 2004) apportent des explications supplémentaires sur I’influence
du degré de saturation en eau sur la résistance au cisaillement de mortiers. Selon ces
auteurs, quand un échantillon est séché, deux phénomeénes concomitants sont constatés.
Le premier est li¢ a I’effet de la succion capillaire due a 1’évaporation de ’eau, qui
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génere de la compression isotrope dans 1’échantillon. Cette effet est similaire a un effet
de « précontrainte », egalement constaté dans les roches (Jumikis & Alfreds, 1983). Le
deuxieme phénomene est lié a la contraction due au gradient d’humidité, durant le
séchage, entre la partie externe de 1’échantillon et son cceur. Cette contraction génere un
effet de confinement « interne ». Ces deux phénoménes concomitants lors du séchage
contribuent a une augmentation de la contrainte moyenne et donc, pour un matériau
frottant, & une augmentation de la résistance au cisaillement ; un échantillon sec résiste
mieux au cisaillement qu’un échantillon humide.

1.3.2.3. Comportement triaxial du béton

Le comportement triaxial du béton est similaire a celui observé pour le mortier. La
plupart des résultats expérimentaux disponibles dans la littérature ne concernent que des
chargements triaxiaux avec une pression de confinement inférieure a 100 Mpa, en
raison des limitations techniques des presses triaxiales (Candappa, et al., 2001), (Sfer, et
al., 2002),... Certain travaux concernent des confinements plus élevés (Gran & Frew,
1997), (Warren, et al., 2004), (Williams, et al., 2006), (Gabet, 2006), (Schmidt, et al.,
2008), (Vu, et al., 2008), (Poinard, et al., 2010). Un point commun & remarquer dans
ces tests est la mise en évidence de la transition fragile-ductile du comportement en
fonction de la pression de confinement (cf. [Figure 1-20]).
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Figure 1-20. Evolution des contraintes déviatoires en fonction des déformations axiales lors des
essais triaxiaux sur le béton SAM-35 (porosité =20%, Sr = 40%) avec une pression de confinement
variant de 5 MPa a 400 MPa (Williams, et al., 2006)

(Schmidt, et al.,, 2008) ont étudié le comportement du béton sous fort
confinement avec des cycles de chargement-déchargement afin d’observer 1’évolution
du module d’élasticité isostatique K, au fur et & mesure que le matériau est compacté
(cf. [Figure 1-21]). Selon ces auteurs, la valeur de K, évolue de 23 GPa (correspond au
deuxieme cycle de charge-décharge) a 29 GPa (correspond au dernier cycle de charge-
décharge). (Poinard, et al., 2010) ont réalise un test similaire sur le béton standard
R30A7 sec avec un confinement de 600 MPa, ils trouvent K, compris entre seulement
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23 GPa et 24 GPa. Dans ces deux travaux, on peut constater une méme allure pour le
comportement du béton sous confinement. Apres la premiére phase élastique, le béton
est déformé de facon irréversible en raison de la perte de cohésion du mateériau et de la
fermeture de la porosité. A la fin du déchargement, une phase de comportement
élastique non-linéaire du matériau est observée. A travers ces deux tests, on peut
constater que les cycles de chargement-déchargement n’ont aucune influence sur le
comportement volumique global du matériau.
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Figure 1-21. Evolution de la contrainte moyenne Figure 1-22. Evolution de la contrainte
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Figure 1-23. Evolution de la contrainte déviatorique en fonction de la déformation axiale lors des
essais triaxiaux de différents niveaux de confinement (Schmidt, et al., 2008)

Un deuxieme point a souligner est que, comme pour le mortier, la résistance au
cisaillement augmente avec la pression de confinement (cf. [Figure 1-23]). Plus le
confinement est élevé, plus la rigidité est importante.

(Vu, et al., 2008) ont analysé I’influence du taux de saturation en eau sur le
comportement triaxial du béton standard R30A7.
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Figure 1-24. Récapitulatif des essais de compression triaxiale du béton R30A7 pour différentes
pressions de confinement, a) p = 50 MPa, b) p = 100 MPa, ¢) p = 200 MPa, d) p = 400 MPa, e) p =
650 MPa (Vu, et al., 2008)

La Figure 1-24 représente 1’influence du taux de saturation en eau sur I’évolution
de la contrainte axiale en fonction de la déformation axiale du béton R30A7 et pour
différentes pressions p de confinement. A 50 MPa de confinement (cf. [Figure 1-24a)),
il n’y a pas d’influence de degré de saturation. Pour des pressions de confinement plus
élevées (de 100 MPa a 650 MPa), I’écart augmente entre les réponses des bétons sec,
humide, voire saturé. Pour des bétons trés humides (Sr > 85%) on observe un
plafonnement de la contrainte déviatoire maximale a un niveau bas comparé a la
contrainte déviatoire maximale du béton sec. A travers ces tests, 1I’influence de 1’eau
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libre sur le comportement triaxial du béton est clairement mise en évidence, surtout
quand la pression de confinement est élevée.
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Figure 1-25. Courbe d'état limite de cisaillement du béton R30A7 selon le critére de déformation
volumique maximale (Vu, et al., 2008)

Comme pour le mortier, ce phénoméne peut étre expliqué par ’effet de la
fermeture des vides libres lorsque le matériau a perdu sa cohésion. Cette explication est
illustrée sur la Figure 1-25, la contrainte de cisaillement maximale dépend du taux de
saturation dans le béton. Cette figure a été établie a partir d’un critére d’état limite en
déformation volumique du béton. Cet état est identifie comme la transition entre
contraction et dilatance. Il correspond au point ou la déformation volumique obtenue est
maximale (cf. [Figure 1-18b]).

1.4. Modeéles de calculs en dynamique rapide

Plusieurs modéles de calculs en dynamique rapide existent afin de traiter des
problémes d’impact ou d’explosion. Actuellement, deux types d’approches sont
utilisées : les approches dites « continues » et celles dites « discrétes ». La méthode des
¢léments finis correspond au premier type d’approches. Elle est largement répandue et
de nombreux modeles de comportement des matériaux ont été développés pour ce type
d’approches. Fondée sur I’hypothése d’un milieu continu elle peut avoir des difficultés a
traiter les fortes discontinuités pouvant apparaitre lors d’un impact (fragmentation). Les
méthodes discretes, non fondées sur I’hypothése d’un champ de déplacement continu
sont de plus en plus utilisées pour les problémes de dynamique rapide.

1.4.1. Méthode des éléments discrets

Les approches discrétes, comme la méthode des éléments discrets (Cundall &
Strack , 1979) reposent sur une description du milieu en un réseau de points mobiles
munis de masses associés et des géométries simples, par exemple des sphéres. Les lois
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d’interactions entre les points dépendent du milieu modélisé (contact, loi cohésive,...).
Elles sont particulierement adaptées aux milieux granulaires mais peuvent également
étre utilisées pour traiter des milieux continus, 1’apparition des discontinuités (fissure)
dans ces milieux est aisée a mettre en ceuvre car il suffit de supprimer 1’interaction entre
les points concernés. A 1’échelle macroscopique, une structure peut étre supposée
homogene et continue, mais son comportement a la rupture résulte de phénomenes
discontinus (cf. [Figure 1-26]). Dans de tels cas, les méthodes discrétes sont plus
adéquates que les approches continues classiques pour modéliser et reproduire les
phénomenes.
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Figure 1-26. Echelle de modélisation (D’addetta, et al., 2001)

Les approches aux eléments discrets ont initialement été introduites par (Cundall
& Strack , 1979), pour les matériaux granulaires. Les développements qui ont suivi ont
eu pour but d’adapter ce type de méthodes aux matériaux cohésifs et en particulier les
géomatériaux (D’addetta, et al., 2001). Ces méthodes sont difficiles a mettre en ceuvre
pour traiter des structures de grandes tailles. En effet, pour prédire finement le
comportement local, ces méthodes doivent utiliser beaucoup d’éléments discrets ce qui
conduit, a 1’échelle de I’ouvrage, a un nombre trés important d’éléments et a des temps
importants de calculs.

1.4.2. Méthode des éléments finis

La méthode des ¢léments finis est largement utilis€ée pour les calculs d’ouvrages.
Elle est fondée sur la mécanique des milieux continus. En considérant que le
comportement du matériau est homogéne, cette approche permet d’étudier la réponse
globale de la structure et la réponse locale du matériau. Pour modéliser le comportement
a la rupture du béton, deux types de modeles ont été développés :

- Approche continue de I’endommagement : les phénomeénes non-linéaires sont
traités & travers des variables d’endommagement, qui varient de 0 (pour le
matériau sain) a 1 (pour le matériau complétement endommagé) (Mazars, 1984).
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- Théorie de la plasticité : le comportement non-linéaire est pris en compte par le
biais de déformations plastiques qui respectent des lois d’écoulement et des
critéres en contrainte.

Cependant, lorsque la propagation des fissures joue un réle prépondérant, les lois
de comportement ne peuvent pas reproduire correctement les réponses des structures et
les endommagements des matériaux. Pour résoudre ce probleme de discontinuité,
différentes solutions ont été proposéees (Wcestyn, et al., 2006) :

- Pour suivre I’évolution d’une fissure, (Ortiz & Pandolfi, 1999) introduit une
discontinuité sur I’interface reliant deux éléments finis couplée a un algorithme de
maillage adaptatif. Cette méthode introduit une dépendance au maillage utilise.

- Une autre technique consiste a introduire la discontinuité en déplacement
directement a I’intérieur des éléments finis (X-FEM (Extended Finite Element
Method)) (Daux, et al., 2000). La propagation d’une fissure en quasi-statique est
bien modélisée par cette méthode mais elle permet difficilement de traiter la
multifissuration.

- Le processus d’érosion est une autre méthode souvent utilisée pour le traitement
des problémes dynamiques d’impact. Un élément fini de la structure sera
supprim¢ lorsqu’un critére est atteint. Différents critéres d’érosion peuvent &tre
utilisés, souvent le seuil de déformation plastique de Von-Mises (Agardh & Laine,
1999) est retenu. Certains modéles élasto-endommageables utilisent un seuil de
déformation principale en traction, i.e. le critere du modele de Mazars (Mazars,
1984).

Deux méthodes d’intégration temporelle sont utilisées dans les codes aux
¢léments finis, la méthode d’intégration implicite (de type Newmark) et la méthode
d’intégration explicite (en général des différences centrées d’ordre 2). Si I’algorithme
implicite est souvent utilisé pour modéliser les problémes quasi-statiques et ceux de
dynamique lente ; les problemes de dynamique rapide sont généralement traités avec
une méthode explicite qui nécessite d’utiliser un trés petit pas de temps d’intégration et
qui est plus efficace en termes de temps de calculs pour les chargements impulsifs
(courts).

1.5. Modeles de comportement du béton sous impact

Dans la littérature, plusieurs modéles de comportement du béton sont preésentés.
D0 a son hétérogéneite, le comportement du béton est complexe et fortement dépendant
des conditions de chargement. Un modéle universel avec un nombre limité de
parametres capable de reproduire tous les phénomenes physiques n’existe pas, les
modeles existants sont donc généralement spécifiques aux conditions de chargement.
Dans cette these, nous nous intéressons a la modélisation de structures en béton sous
impact a I’aide de modeles continus, écrits dans le cadre de la thermodynamique des
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processus irréversibles, a 1’échelle macroscopique. Parmi ces modéles, les modeles
d’endommagement et les mod¢les élasto-plastiques sont les plus connus. Chaque classe
de modele présente des avantages ainsi des inconvénients pour la simulation des
phénomenes complexes apparaissant lors d’un impact. Le couplage de ces deux classes
de modeles permet de couvrir un large spectre de phénomenes physiques.

1.5.1. Les modéles d’endommagement

L’endommagement du béton est di a la création et la propagation de micro-
fissures sous I’action du chargement. L’endommagement se manifeste par la diminution
des caractéristiques élastiques et le phénomeéne d’adoucissement des contraintes. Les
mod¢eles numériques basés sur la mécanique de I’endommagement continu sont
développés pour simuler ces phénomenes. Un point commun a tous ces modeles est
I’introduction d’une ou plusieurs variables locales, notées souvent D, décrivant
I’évolution de I’endommagement a partir de la variation relative de raideur du matériau.
Les modeles existants peuvent étre distingués en fonction de ’ordre tensoriel des
variables d’endommagement utilisées. Dans les mod¢les d’endommagement isotrope, la
variable unique décrivant I’endommagement est un scalaire D (Kachanov, 1958),
(Mazars, 1984), (Brencich & Gambarotta, 2001), (Bonora, et al., 2005), (Celentano &
Chaboche, 2007). A I’inverse, si D est une variable tensorielle (d’ordre 1 (scalaire), 2 ou
4 avec ou sans deformations anélastiques), le modéle est dit anisotrope (Dragon &
Mroz, 1979), (Chaboche, 1981), (Ortiz, 1985), (Chaboche, et al., 1995), (Gatuingt &
Pijaudier-Cabot, 2002).

En général, un modéle d’endommagement est construit a 1’aide des équations
constitutives suivantes :

Le potentiel d’énergie libre :

1 )
p¥ =3 (1 = D)&jEijkien [1-7]

Lois d’état correspondant :

d(p¥)
oij = oe, = (1 = D)Ejjki&n [1-8]
yo_ 90" _1 [1-9]

D EgijEijklgkl

Ou ojj sont les contraintes associées aux déformations &j, et Y le taux de
restitution de 1’énergie associé¢ a ’endommagement D. Le taux de dissipation d’énergie
& doit satisfaire le second principe de la thermodynamique (inégalité de Clausius-
Duhem) :

d) = O-ijéij — pl{l = YD > 0 [1'10]
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Comme Y >0, D > 0. Cela signifie que I’endommagement est toujours croissant.
Une fonction critére est maintenant nécessaire pour définir la loi d’évolution de
I’endommagement.

Mazars (Mazars, 1984) la définit a partir de la notion de déformation équivalente :

f=é-x(D) [1-11]

Avec & = /Zi(si)z la déformation équivalente calculée a partir des déformations

principales positives €; (< &> =g i & > 0, sinon < g > =0 si g < 0). k(D) est la valeur
maximale atteinte au cours de I’histoire de chargement, égale initialement a epp le seuil
d’endommagement (obtenu a la fin de la phase élastique du matériau). Une fois que ce
seuil initial est atteint, I’endommagement est activé, selon le modéle, I’endommagement
est développé seulement en présence de déformations positives dues aux mécanismes de
traction.

Comme le comportement du béton est dissymétrique entre la traction et la
compression, les lois d’évolution sont également défini séparément mais sous une
méme forme :

ep,(1-4) 4 [1-12]

Di(&) =1~ g eBi(E—¢p,)

Avec D; = Dy pour la partie d’endommagement en traction et D;j = D, pour la
partie d’endommagement en compression. Les paramétres A; et B; sont obtenus a partir
des tests uniaxiaux en compression (A, Bc) et en traction (A; By), €po est le seuil
d’initiation de ’endommagement.

L’endommagement total est la combinaison de ces deux endommagements avec la

prise en compte d’un coefficient de distribution o de chaque partie (traction et
compression), calculé en fonction de 1’état de déformation du matériau :

D =a’D, + (1 - a)?D, [1-13]

Ou oy proportionnel aux déformations positives, correspond a la traction, B est un
parametre désignant 1’influence de cisaillement sur ’endommagement final.

Un des défauts du modéle de Mazars est qu’utiliser une seule variable scalaire D
pour décrire 1’état d’endommagement du béton, méme si cette variable comporte une
part due a la traction et une autre part due a la compression. Le caractere unilatéral du
béton se traduit notamment par une restauration de la raideur due a la refermeture des
fissures lors du passage de I’état de traction a I’état de compression, cela nécessite
d’augmenter le nombre de variables ou bien de mieux prendre en compte les différents
états possibles selon le trajet de chargement. Cet aspect est bien modélisé dans le
modele incrémental proposé par (Merabet, 1990), ou le modeéle d’endommagement de
(Frémond & Nedjar, 1995). Pour enrichir le modéle d’endommagement de type Mazars,
deux variables représentant des endommagements en compression Dccomp €t des
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endommagements en traction Dyns SONt utilisées (Mazars, et al., 1990) (La Borderie,
1991).

Au départ de méme potentiel d’énergie libre, mais le modéle d’endommagement
proposé par (Cervera, et al., 1996) utilise un critére en contraintes pour définir
I’évolution des variables d’endommagement. L’équation constitutive du modéle est
exprimée en fonction de la contrainte effective o (sans endommagement):

og=Dy:¢ [1-14]

Ou Dp est un tenseur élastique linéaire d’ordre 4, & est un tenseur des
déformations. Dans ce modele, deux parties de compression et traction sont dissociées a
I’aide des équations :

't =(a) = Y3(6,)P;®P; (pour la partie en traction) [1-15]

7~ = Ya{ = X35 P,®QP; (pour la partie en compression) [1-16]

Ou oj représente la i°™ contrainte principale du tenseur &, P; représente le vecteur
unité associé a la direction i*™ principale respective et le symbole ® désigne le produit
tensoriel. Les symboles (.) sont les crochets de Macaulay (partie positive) et les
symboles ). ( sont définies tels que (x) + )x(=x.

Deux fonctions critéres différentes pour la compression et la traction sont définies
dans I’espace des contraintes :

g @t r*) =1t —r* <0 (pour la partie en traction) [1-17]

g~ (&, r7) =T~ —r~ <0 (pour la partie en compression) [1-18]

outt =G+ D;l:5+ [1-19]

représente la norme de la contrainte effective équivalente en traction, et

T = \/\/gK(go_ct + fo_ct) [1_20]

représente la norme de la contrainte effective équivalente en compression. a,.; et 7,.;
sont respectivement des contraintes normale et de cisallement octahédrale. K est une
propriété du matériau qui dépend du rapport entre les résistances a la compression
uniaxiale et biaxiale du béton, de sorte que

K =V2(8-1)/(28 - 1) [1-21]

(les valeurs typiques pour le béton sont = 1.16, K = 0.171). Les variables r*et r~ sont
des seuils d'endommagement, introduits pour contréler la taille d'expansion des surfaces
endommagées. Les premiéres valeurs des r' sont les résistances en traction uniaxiale
(r)et en compression uniaxiale (r;). Les endommagements d' augmentent une fois
que les contraintes équivalentes ont atteint les seuils r'. Les lois d’évolutions de ces
variables d’endommagement sont définies telles que :
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+
+ A+<1—r—> 1-22
dt=1- :% e o (partie en traction) [1-22]
d-=1- :i: (1-47)— A‘eB_(l_ﬁ) (partie en compression) [1-23]

Ou d* et d~ sont respectivement les variables d’endommagements en
compression et en traction (0 < d* < 1). Les paramétres A+, A=, B~ sont déterminés a
partir des tests uniaxiaux en compression et en traction.

L’expression de la contrainte finale est maintenant réécrite avec 1’introduction des
variables d’endommagement :

c=(1-d"et+(1—-d)F" [1-24]

Les quelques mod¢les d’endommagement isotropes cités ci-dessus donnent la
philosophie générale de leurs concepts. L’hypothése d’endommagement isotrope pour
le béton semble valable seulement sous certaines conditions de chargement (i.e.
chargement uniaxial). En effet, la définition du caractére isotrope du matériau est
valable si le comportement du matériau ne dépend pas des directions de chargement,
tandis que les microfissures et macrofissures apparaissant dans le béton dépendent des
directions de chargement; elles sont perpendiculaires aux extensions principales.
Certains auteurs ont donc introduit le caractere anisotrope de 1’endommagement dans
des modéles de comportement du béton (Dragon & Mroz, 1979), (Chaboche, 1981),
(Ortiz, 1985), (Chaboche, et al., 1995), (Gatuingt & Pijaudier-Cabot, 2002), (Chambart,
2009). Pour cela, une variable d’endommagement tensorielle est utilisée.

1.5.2. Les modeéles de plasticité

Les modeles élastoplastiques ont été initialement développés pour modéliser les
comportements des métaux (Hill, 1950), (Bai & Wierzbicki, 2008) (Svoboda, et al.,
2010). lls ont ensuite été utilisés pour modéliser le comportement du béton, pourtant
fragile, en utilisant des lois incrémentales.

Un modeéle de plasticité est fondé sur la partition de la déformation du matériau en
deux déformations : élastique et plastique;

de = dg, +dg, [1-25]

Ou g, est le tenseur des déformations élastiques, &, est le tenseur des

=p

déformations plastiques, ¢ le tenseur des déformations totales.

L’incrément de contrainte est obtenu a 1’aide de la loi de Hooke généralisée :

do = Cde, = C(de — dgp) [1-26]
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Ou C est un tenseur de rigidité élastique d’ordre 4 contenant les constantes

d’¢lasticit¢ du matériau. L’incrément de déformation plastique est obtenu par
I’intermédiaire d’une fonction seuil (ou critére) de plasticité ainsi qu’une loi
d’écrouissage (isotrope, cinématique, ou mixte). Les différents modéles de plasticité se
distinguent par ces deux aspects.

Fonction seuil de plasticité

Pour le béton, le comportement en compression est trés différent de celui en
traction. Donc, pour simuler ce type de comportement, plusieurs fonctions critéres
peuvent étre utilisées dans un méme modele (Voyiadjis, et al., 2008). Dans la littérature,
les différentes fonctions critéres proposees se différencient par le nombre de parametres
qu’ils utilisent. Le critére le plus simple, a un parameétre lié au second invariant du
tenseur des contraintes J,, est par exemple celui de Von-Mises ou celui de Tresca, plus
adapté au comportement des meétaux que du béton. Les critéres a deux parametres
permettent de mieux représenter le comportement des géomatériaux par leur
dépendance a J, et a la pression hydrostatique, utiles pour reproduire le comportement
triaxial (Drucker & Prager, 1952). Mais ce deuxieme type de critere ne permet pas
encore de bien distinguer le comportement en compression triaxiale avec le
comportement en extension lors que le béton est soumis a un chargement
multidirectionnel. Par conséquent, des criteres a trois parametres ont été développés.
Outre la dépendance a la pression hydrostatique, un parameétre prenant en compte le
trajet de chargement est nécessaire. Dans le cas du critére proposé par (William &
Warnke, 1974), le troisieme invariant du tenseur de contrainte J; est pris en compte par
I’intermédiaire de 1’angle de Lode 0. Ce type de critére a également été proposé par
certains autres auteurs pour le béton (Etse, 1992), (Menétrey & Willam, 1995), (Thabet
& Haldane, 2000), (Raveendra, et al., 2006). Des criteres a 4 paramétres (Hsieh, et al.,
1982), voire 5 existent aussi (Willam & and Warnke, 1975), dans le but d’obtenir des
fonctions « critére » a forme parabolique a tres fortes pressions hydrostatiques.

Loi d’écrouissage

Une fois que le matériau atteint son seuil limite d’¢€lasticité, des déformations
plastiques irréversibles apparaissent. Il existe deux modeles principaux caractérisant le
régime plastique : avec et sans ecrouissage. Sans écrouissage, la contrainte atteint un pic
et reste constante quel que soit la déformation. Avec écrouissage, la contrainte évolue
avec la déformation plastique (écrouissages isotrope ou cinématique (Ragueneau &
Gatuingt, 2003)). Le modele sans écrouissage est simple mais il est plutdt utilise pour
I’acier. La modélisation de 1’écrouissage est nécessaire dans le cas du béton. Il permet
de modéliser a I’échelle macroscopique 1’augmentation ou la perte de résistance du
béton associé a I’ouverture ou la fermeture des microfissures lors du chargement. La
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perte de la raideur du matériau n’est pas prise en compte dans ce type de modele
contrairement aux modeéles d’endommagement (cf. [ Figure 1-27]).

Stress Stress

Perte de raideur Raideur constante

A

(1-D)E B

. o
>

Strain Strain

a) b)

Figure 1-27. Comportement uniaxial du béton lors d’un cycle chargement — déchargement a)
modéle d’endommagement, b) modéle de plasticité avec I’écrouissage négatif

1.5.3. Les modeéles couplés élasto-endommageable-plastique

Le couplage de ces deux types de modele a pour avantage de permettre la
description de 1’évolution des contraintes en prenant en compte a la fois les
déformations plastiques irréversibles et les pertes de raideurs du béton sous chargement
axial. Les simulations de tests uniaxiaux de traction et de compression avec un modele
couplé proposé par (Voyiadjis, et al., 2008) illustrent bien cette idée (cf. [Figure 1-28]).
Le modele utilise a la fois le tenseur de déformation plastique et le tenseur
d’endommagement 1i¢ aux mécanismes des microfissures pour décrire 1’état déformé du
matériau. Les fonctions critéres utilisées sont d’une part celle du modéle
d’endommagement et d’autre part celle du modele de plasticité. Le modele couplé
développé par (Jason, et al., 2006) donne aussi des bons résultats en se basant sur les
mémes principes.

oA )
o
fr=t e o
f()7 -
E // 1
E
/’ 1 s 1
RN A
AU-4OE A=¢)E,
1 » [— e ————— _
b l——| + —e £
E"'P £+e £ £
a) b)

Figure 1-28.Comportement du béton sous a) la traction uniaxiale et b) la compression uniaxiale
(Voyiadijis, et al., 2008)

Sous un chargement caractérisé par une forte compression hydrostatique, la
raideur du béton augmente en raison de la fermeture de la porosité. Le modele couplé
proposé par (Burlion, et al., 1998) prend en compte ce phénomeéne (cf. [Figure 1-29]).
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C’est un couplage entre un modele d’endommagement de type Mazars et un modele
élastoplastique de type Gurson modifié (Gurson, 1977), (Needleman & Tvergaard,
1984). Dans ce modele, le tenseur de déformation plastique & décrivant la fermeture de

la porosité et la variable scalaire d’endommagement D sont utilisés pour décrire 1’état
de déformation du matériau. Comme (Voyiadjis, et al., 2008), ces auteurs utilisent deux
fonctions critéres pour décrire la rupture. Selon le modele, ’endommagement de
compression est lié au premier invariant de la déformation plastique irréversible
(déformation volumique plastique). A D’inverse, la déformation plastique n’est pas
activée en tension. Par conséquent, sous un chargement de traction, seul
I’endommagement modélisant I’apparition des microfissures est activé.

0,12 -0,1 -008 -0068 -0,04 -002 o
. . ; ; . A o
Volumetric strain ,

-50
Mogel A | -te0
] i -150
{
} -200
Experiment
-250
-300
(a) -350

. -400
Hydrostatic siress MPa

Figure 1-29. Comparaison entre résultats expérimentaux et de simulation pour un mortier sous
compression (Burlion, et al., 1998)

Méme si tous ces modeles couplés semblent disposer des ingrédients permettant
de décrire les phénomeénes irréversibles sous chargements complexes, une difficulté
demeure a I’intersection des surfaces seuil, une solution pouvant ne pas étre régulicre
(Hansen & Willam, 2001). Ce dernier probleme a été étudié par (Thabet & Haldane,
2000).

1.6. Conclusions

Ce premier chapitre bibliographique a porté sur 1’étude des différents phénomenes
qu’il est nécessaire de prendre en compte dans 1’étude d’une structure en béton soumise
a un impact. Un point clé révélé par cette étude bibliographique concerne la nécessité de
connaitre le comportement sous chargement triaxial du béton ainsi que son
comportement dynamique. Différents modeles de comportement du béton ont été
proposés. Il semble qu’aucun modele ne soit capable de reproduire tous les phénoménes
évoqués.

34



Chapitre 2

Caractérisation du comportement du béton C50

Introduction

Cette campagne d’essais s’inscrit dans le cadre du projet IRIS (IRIS, 2010-2012),
La composition du béton testé est la méme que celle utilisée lors des tests d’impact sur
des dalles de 2,1 m de largeur (15 a 25 cm d’épaisseur) réalisés par le laboratoire VTT
(Technical research centre of Finland). Des simulations numériques préliminaires ont
montré que le niveau de confinement maximal atteint lors de sollicitations de type
impacts tels que les tests de perforation est d’environ 100 MPa (cf. chapitre 4).
L’investigation expérimentale visant a caractériser le comportement du béton C50 s’est
donc concentrée sur des gammes de confinement que 1’on peut qualifier de moyenne.
Des essais triaxiaux dont les pressions de confinement sont égaux a 0 MPa (tests de
compression simple), 15 MPa, 26 MPa, 47 MPa, 100 MPa ont donc été réalisés.

Lors des essais d’impacts, 1’age du béton était compris entre 40 et 60 jours ce qui
signifie que le béton était trés humide, voir proche de la saturation au ceeur de la dalle
en béton. Hors, sous sollicitations triaxiales avec un niveau de confinement élevé, le
comportement du béton humide peut-étre trés différent de celui du béton sec (Vu, et al.,
2008). La quantification de I’influence de la teneur en eau sur le comportement du béton
est donc nécessaire pour analyser la vulnérabilité aux impacts de tels ouvrages. Dans un
premier temps et afin de nous rapprocher des conditions d’essais, la cure choisie pour
les éprouvettes était une conservation dans I’air ambiant jusqu’a stabilisation de la
masse (T = 20°C ; Sr final = 70%). Cette cure nous permet d’étudier le comportement
d’un matériau dit humide. Elle n’est pas représentative de I’ensemble de la dalle mais
permet d’obtenir un degré de saturation quasiment homogéne qui correspond a celui du
parement de la dalle. Pour compléter cette étude et analyser 1’influence du degré de
saturation, des essais a 47 MPa de confinement ont egalement été réalisé sur un béton
saturé, représentatif de la dalle a cceur.

Afin d’avoir également une vue plus globale sur le comportement sous fort
confinement du béton, des essais triaxiaux a 600 MPa de confinement et des essais
oedométriques sur béton sec et saturé ont également été réalisés afin d’avoir les données
d’entrée du modele de plasticité nécessaire a 1’utilisation du modele PRM couplé
amélioré. Tous ces tests servent & identifier, a améliorer, et a valider le modéle de
comportement du béton PRM couplé, en particulier la modélisation de la plasticité.
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Avant de s’intéresser au comportement du béton en compression confinée, la
premiére partie de ce chapitre décrira les mesures de porosité et du degré de saturation

effectuées sur le béton C50.
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2.1 Composition du béton

2.1. Composition du béton

Le béton utilisé dans nos essais a été fabriqué par le laboratoire VTT (Technical
research center of Finland) dans le cadre du projet IRIS (IRIS, 2010-2012) (Improving
Robustness Assessment Methodologies for structures impacted by missiles). Sa
composition est décrite dans le Tableau 2-1. Les éprouvettes sont réalisées avec le béton
constitutif des dalles que 1’on nomme par le mot « béton C50 ».

Tableau 2-1. Composition du béton C50 testé

Composition du béton Béton C50
Gravier (0.5/8) (kg) 925.9
Sable (kg) 646.1
Eau (kg) 215
Ciment (CEM 11 B 42.5) (kg) 489
Cendre (kg) 88
Superplastifiant (kg) 6.33
Densité (kg/m3) 2370
Propriétés mécaniques du béton

Résistance maximale en compression simple (MPa) (>28j) 67
Porosité accessible a I'eau des échantillons (%) 11%
Volume de pate de ciment /m3 béton 0.375
Rapport E/C 0.44

2.2. Dimensionnement des éprouvettes

La dimension maximale des granulats entrant dans la formulation du béton est de
8 mm. Pour les tests triaxiaux, 1’utilisation d’éprouvettes de 70 mm de diametre et de
140 mm de hauteur (dimension d’échantillon compatible avec la presse utilisée et
élancement = 2) permet d’obtenir un VER (Volume Elémentaire Représentatif avec une
dimension minimale = 9 fois le plus gros granulat). On se prémunit ainsi d’une
variabilité importante des résultats due a la présence des gros granulats. Pour éliminer
les effets de bord imputable au moulage, les échantillons sont carottés et rectifiés a
I’eau. Les tableaux Tableau 2-2 a Tableau 2-4 donnent les dimensions des éprouvettes
utilisés.

Tableau 2-2. Récapitulatif des dimensions des échantillons pour les tests triaxiaux (confinement de
0 a 100MPa) sur béton humide (Sr = 70%)

1 2 3 4 5 6 7 8 9

Echantillon

(confinement) (O MP3) | (0 MPa) | (0 MPa) (13.5MPa)| (15MPa) |(26MPa) | (26MPa) (47MPa) (100MPa)
D'("’r‘nmnﬁ;re 69.85 | 69.86 | 69.92 | 69.86 | 70 | 69.94 | 70.15 | 69.96 | 69.94
H(m‘j;r 139.2 | 1387 | 139.36 | 139.62 | 1385 | 137.56 | 139.26 | 139.1 | 140.72

Masse (g) | 1203.63 |1202.37 |1221.18 | 1217.25 | 1211.27 | 1209.5 | 1224.1 | 1218.3 | 1230.06
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Tableau 2-3. Récapitulatif des dimensions des échantillons pour les tests triaxiaux sur béton sec (Sr
= 12%) et saturé (Sr = 100%)

Echantillon 10 11 12
(béton sec-600MPa de | (béton saturé a I’eau - 50MPa de | (béton saturé a 1’eau- 500 MPa
confinement) confinement) de confinement)
Diametre 69.9 69.5 69.8
(mm)
Hauteur 140 138.9 139.1
(mm)
Masse (g) 1210.2 1225.47 1228.93

Tableau 2-4. Récapitulatif de I’échantillon préparé pour le test oedométrique (béton sec ; Sr=12%o)

Echantillon 13
(béton sec)

Diameétre
(mm) 100
Hauteur
(mm) 100
Masse (Q) 1601.05

2.3. Mesure de la porosité et du degré de saturation

Pour une meilleure compréhension des mécanismes de rupture du béton, une
connaissance détaillée de la microstructure est nécessaire. Puisque la fermeture de la
porosité sous 1’effet de la compaction joue un réle prédominant dans les mécanismes de
dégradation du béton sous forts niveaux de contrainte, la mesure de la porosité du béton
C50 est indispensable. Le degré de saturation est également un parameétre important
pour comprendre les mécanismes de déformation menant a la rupture du matériau
poreux. En particulier, I’eau présente dans les pores du béton réduit la porosité libre et
limite la résistance au cisaillement du béton (Vu, et al., 2008).

La mesure de la porosité est réalisée par deux méthodes différentes : porosité
accessible a 1’eau et porosité accessible au mercure. Pour chaque méthode, afin de
réduire des erreurs de mesure, deux échantillons ont été utilisés (si les deux mesures
avait présenté un écart trop important, un troisieme échantillon aurait été testé). Les
deux échantillons utilisés pour la mesure de la porosité accessible a 1’eau du béton C50
ont les mémes dimensions que les échantillons utilisés dans les tests triaxiaux (cylindre
de 7 cm de diameétre et de 14 cm de longueur) tandis que les deux échantillons utilisés
pour la mesure de la porosité au mercure ont des dimensions nettement plus petites
(cylindre de 2 cm de diametre et de longueur).

La mesure du degré de saturation est faite sur deux échantillons avec lesquels la
porosité accessible a I’eau est mesureée.
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2.3 Mesure de la porosité et du degre de saturation

2.3.1. Mesure de la porosité accessible a ’eau

La mesure de la porosité accessible a I’eau du béton a été conduite selon le mode
opératoire recommandé par (Olivier, 1997). Le calcul de la porosité a besoin de trois
mesures : le poids de 1’échantillon saturé, le poids de 1I’échantillon saturé plongé dans
I’eau (pesée hydrostatique) et celui de I’échantillon séché.

La premicre étape (phase I) consiste a saturer les échantillons dans I’eau. Les
échantillons sont ensuite pesés dans I’air libre chaque jour jusqu’a stabilisation de la
masse (sa masse est appelee Meay air). Selon la norme IS0 5017 (Norme frangais NF
P18-404, s.d.), la masse de 1’échantillon est considérée stable quand Amyg, /m < 0.1%
ou Amyg/m est la variation relative de la masse sur 24 heures. Quand le béton est
consideéré saturé, une pesée hydrostatique est réalisée (sa masse est appelée Mey,).

Les échantillons sont ensuite séchés dans 1’étuve a 50°C jusqu’a une nouvelle
stabilisation de la masse d’aprés le critére Amys, /m < 0.1% (phase I1). Cette masse est
appelée Mgec.

La porosité accessible a I’eau 1 est définie comme le rapport entre le volume des
pores accessibles a 1’eau et le volume apparent de 1’échantillon. La masse volumique
apparente seche pqy est définie comme le rapport entre la masse séche et le volume
apparent. Le volume apparent de I’échantillon saturé et déterminé grace aux pesées a
1’air Meay air €t hydrostatique Megy.

D’apres le théoréme d’Archimede :

Meay = Mequ_air — PeauVapp [2-1]

La masse volumique apparente seche pqy et la porosité accessible a 1’eau n sont
déterminées par les relations suivantes :

_ Msec _ Msec [2_2]
Pa Vapp  Meau_air—Meau Peau
_ Veau _ Meau_air_Msec [2_3]

Vapp Meau_air_Meau

Entre la phase | et la phase |1, les échantillons saturés en eau sont sortis et laissés en
contact avec I’air ambiant (température moyenne : 20°C (£5°C) et humidité moyenne :
50% (+5°C)) afin de déterminer le degré de saturation des échantillons lorsqu’ils sont
soumis a une cure de type conservation dans I’air ambiant (cette €tape n’est pas
nécessaire pour mesurer la porosité). Aprés quatre mois environ, les masses des
échantillons sont stabilisées (cf. [Figure 2-2]). Cette masse est appelée Mpumie.
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Figure 2-1. Evolution de la masse des échantillons saturés a I'eau (Meq, air) €n fonction de temps.
a) Evolution de la masse, b) Variation de la masse entre deux jours consecultifs
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Figure 2-2. Evolution de la masse des échantillons en conditions d’échange libre avec I’air ambiant
(Mhumige) €n fonction de temps.

a) Evolution de la masse, b) Variation de la masse entre deux jours consecultifs
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Figure 2-3. Evolution de la masse des échantillons séchés dans I’étuve a 50°C (M).
a) Evolution de la masse, b) Variation de la masse entre deux jours consécultifs

Le récapitulatif des masses est présenté dans le [Tableau 2-5]. La porosité

moyenne mesurée a I’eau est égale a 11.6%, 1’écart type de mesure est de 0.52%.
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2.3 Mesure de la porosité et du degre de saturation

Tableau 2-5. Mesure de la porosité des échantillons

Echantillon Meay_air Msec(9) Meay Porosité Porosité
(saturé mesuré a l'air)(g) (hydrostatique) n(%) moyenne
(9 (%)
Echantillon 1_eau 1243.60 1182.97 706.1 11.28 11.21
Echantillon 2_eau 1236.36 1177.02 703.88 11.14

2.3.2. Mesure de la porosité au mercure

La mesure de la porosité au mercure est faite pour comparer aux résultats obtenus
par la mesure de la porosité accessible a 1’eau. C’est une des techniques les plus
adaptées pour déterminer de maniere quantitative la structure poreuse des solides. Cette
technique délivre des informations concernant la distribution du volume et de la taille
des pores. Le détail de cette technique est bien présenté dans 1’article de (Calvo, et al.,
1995).

Le principe de cette méthode est basée sur la mesure du volume de mercure
pénétrant a Dintérieur de I’échantillon sous D’effet d’'une mise en pression
croissante jusqu’a 400 MPa. La mesure du volume de mercure qui a percolé¢ dans
I’échantillon permet d’obtenir le volume total des pores, et d’en déduire la porosité du
matériau. Cette méthode permet également d’estimer la distribution de tailles des pores
dépendant de la pression atteinte selon la formule proposée par (Washburn , 1921) :

. —4ycos6 [2-4]
p
Ou:
p est la pression appliquée.
v est la tension surfacique du mercure.
0 est I’angle de contact entre le mercure et la matrice du solide.
r est le diametre d’un pore.

D’aprés 1’équation [2-4], une pression plus forte est nécessaire pour pouvoir
remplir de mercure un pore de plus petit diamétre. Cette hypothése est difficile a
appliquer pour un matériau comme le béton car certains pores du béton ont un rayon
d’entrée plus petit que les pores qui sont connectés a celui-ci. Par conséquent, d’apres
(Diamond, 2000) la distribution de tailles du béton fournie par cette technique n’est pas
fiable.Toutefois, dans le cadre de cette thése, I’information la plus importante est la
porosité finale mesurée par cette méthode.

Pour utiliser cette technique, les échantillons doivent étre complétement secs. Afin
d’estimer la variabilité¢ de la mesure, deux échantillons de petites dimensions (cylindre
de 2 cm de diametre et de longueur) sont préparés. Cette petite taille est due aux
contraintes imposées par le porosimétre a mercure.

Les Figure 2-4 et Figure 2-5 représentent la distribution des tailles des pores dans
deux échantillons de béton C50 pour les phases d’injection et de retrait. On observe que
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Chapitre 2 : Caractérisation du comportement du béton C50

les informations obtenues pour deux échantillons sont tres proches ce qui signifie que
I’échantillon constitue bien un VER pour la détermination du réseau poreux.

La partie inférieure de la Figure 2-4 représente la phase d'injection (augmentation
de la pression), et la partie supérieure représente la phase de retrait. La valeur de la
porosité a la fin de la phase de retrait représente la quantité de mercure piégée. La
Figure 2-5 s'intéresse au volume incrémental de mercure qui pénetre a chaque pas de
pression, et donc pour chaque diamétre de pores. Au contraire de la Figure 2-4, sur la
Figure 2-5, I'enveloppe supérieure représente la phase d'injection et Il'enveloppe
inférieure la phase de retrait. Selon ces résultats, la majorité des pores du béton C50 ont
un diametre compris entre 0.01um a 1 um de diamétre. Toutefois, comme indiqué par
(Diamond, 2000), cette distribution est discutable. En effet, pour remplir la porosité
macroscopique non connectée, le mercure doit cheminer a travers les pores capillaires
(porosité microscopique) qui réalisent la connexion entre ces pores macroscopiques.
Cette distribution sous-estime donc la porosité macroscopique et surestime la porosité
capillaire.
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Figure 2-4. Distribution des tailles des pores Figure 2-5. Distribution des tailles des pores
et la porosité de deux échantillons et le volume massique incrémental de deux
échantillons

La porosité moyenne obtenue par cette méthode est 10.97%, ce qui est Iégérement
inférieure a la valeur mesurée par la premicre méthode (la porosité accessible a I’eau de
11.21%). Ces résultats sont en accord avec ceux de la littérature qui montre
généralement plut6t un résultat de porosité par intrusion au mercure moins important
que celui obtenu par mesure de porosité accessible a 1’eau (Iskandar, 1990),
(Dakhmouche Chabil, 2009), et (Olivier, et al., 2012). On retiendra que la porosité du
béton C50 est de I’ordre de 11%.

2.3.3. Détermination du degré de saturation des échantillons humides

Les échantillons utilisés pour mesurer le degré de saturation sont également les
¢chantillons utilisés pour mesurer la porosité accessible a I’eau (présentés dans la partie
2.3.1). Apres avoir été saturés, ces échantillons sont laissés dans I’air ambiant et pesés
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2.3 Mesure de la porosité et du degre de saturation

pour étudier I’évolution de la masse. Le degré de saturation est ensuite calculé selon les
formules suivantes :

Meau_air_Mhumide

Sr=1-— Vair libre — Peau —1 _ Meay_air—Mhumide [2-5]
Vpores_accessibles_eau NVapp NMequ_air—Meau)
v _ Meau_air — Meqy [2-6]
app —
peau

OU Vgpp est le volume apparent de 1’échantillon, Veau, Vair libre, Vpores_accessibles_eau
sont respectivement les volumes de 1’eau, de 1’air libre et des pores accessibles a 1’eau
dans I’échantillon, Meay air, Mhumide sont respectivement les masses de 1’échantillon
saturé, pesée a I’air ambiant et humide, Mgy, est la masse de 1’échantillon a 1’état saturé,

pesée dans 1’eau par la balance hydrostatique, 1 est la porosité mesurée.

A partir de la formule [2-5], I’évolution du degré de saturation des échantillons est
calculée en fonction de 1’évolution de la masse du béton (cf. [Figure 2-6]).

Selon cette évolution, le degré de saturation moyen des échantillons de béton
saturés est d’environ 70% aprés quatre mois pour une conservation dans I’air ambiant
du laboratoire. A partir du cinquiéme mois, le degré de saturation des échantillons
devient stable. Le Tableau 2-6 présente le calcul du degré de saturation des deux
échantillons au bout de cinq mois a I’air ambiant.
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Figure 2-6. Evolution du degré de saturation a I’air ambiant

Tableau 2-6. Mesure du degré de saturation des échantillons

Echantillon Meau_air Meau Mpumice | Porosité | Degré de Degré de
(saturé mesuré a | (hydrostatique) (9) n (%) saturation saturation
I'air)(g) (9) Sr (%) moyen Sr (%)
1 _eau 1243.60 706.10 1225.38 11.28 69.94 70.04
2_eau 1236.36 703.88 1218.65 11.14 70.14
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Chapitre 2 : Caractérisation du comportement du béton C50

2.4. Tests statiques

Le volet expérimental de cette thése s’appuie sur un ensemble d’essais statiques et
dynamiques. Dans ce cadre, les différents tests statiques a différents niveaux de
confinement ont été réalisés. Le récapitulatif des essais est listé dans le tableau Tableau

2-7.
Tableau 2-7. Récapitulatif des essais réalisés concernant le béton C50
Dimensions d’éprouvette Degré de | Confinement
Echantillon | Forme (Diameétre x Hauteur) Type d’essai réalisé saturation appliqué
(mm x mm) (Sr) (MPa)
1 Cylindre 70 x 140 Compression simple =70% 0
2 Cylindre 70 x 140 Compression simple =70% 0
3 Cylindre 70 x 140 Compression simple =70% 0
4 Cylindre 70 x 140 Test triaxial =70% 135
5 Cylindre 70 x 140 Test triaxial ~70% 15
6 Cylindre 70 x 140 Test triaxial ~70% 26
7 Cylindre 70 x 140 Test triaxial ~70% 26
8 Cylindre 70 x 140 Test triaxial ~70% 47
9 Cylindre 70 x 140 Test triaxial =70% 100
10 Cylindre 70 x 140 Test triaxial 100% 50
11 Cylindre 70 x 140 Test triaxial 100% 500
12 Cylindre 70 x 140 Test triaxial sec 600
13 Cylindre 100 x100 Test oedométrique sec -

2.4.1. Tests de compression simple

2.4.1.1. Appareil de test

La presse Schenck est une presse servohydraulique Schenck Hydropuls d’une
capacité de 1 MN entiérement asservie de maniere hydraulique, capable de développer
des déplacements du vérin axial avec une vitesse inférieure a 20 mm/s (cf. [Figure 2-7])
. Cette presse dispose d’un capteur de force tres précis dont la gamme permet de
couvrir I’intégralité des essais. La presse et le capteur de force positionné dans le
plateau inférieur, ont été revisés et controlés au début de cette étude. Elle est par
ailleurs équipée d’un capteur de déplacement installé dans le vérin axial qui permet de
contréler le chargement pendant un essai.
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2.4 Tests statiques

Les essais de compression simple sont en effet pilotés en déplacement imposé. Le
vérin axial est déplacé avec une vitesse imposée jusqu’a la rupture de 1’échantillon ce
qui permet de mieux appréhender la phase post-pic du comportement du béton. La
vitesse de déplacement adopté dans cette étude pour tous les essais de compression
simple est de 1,19um/s. Dans la phase élastique du béton testé, cette vitesse correspond
a une vitesse de 0,173MPa/s. Cette faible vitesse permet de garantir la réalisation
d’essais dits quasi-statiques ainsi qu’une bonne appréhension du comportement post-
pic.

Le systeme d’acquisition de la presse Schenck comporte 8 voies de mesures et
permet d’enregistrer les données (capteur de force, capteurs de déplacement (LVDT),
jauges de déformation...) a une fréquence d’échantillonnage de 6,5 Hz.

Finalement, une rotule qui permet d'appliquer un chargement uniforme sur les
faces d’appui de [1’échantillon méme si celles-ci ne sont pas parfaitement
paralléles (cf. [Figure 2-8]). Lors d’un essai, la rotule est posée et centrée sur la
surface d’appui supérieure de 1’échantillon.

2.4.1.2. Systtme de mesure de la déformation de I’échantillon (compression

simple)

Les capteurs de déplacement LVDT (Linear Variable Differential Transformer)
(3 pour chaque essai) sont poses entre le plateau et la face inférieure de la plaque
de la rotule (cf. [Figure 2-8]). Les pointes de mesure des trois LVDT sont mises sur
trois points marqués qui se situent a équidistance de ’axe de I’échantillon. Ils mesurent
les déplacements relatifs de la plaque de la rotule par rapport au plateau de la presse et
donnent une mesure moyenne de la déformation axiale a I’échelle globale de
I’échantillon.

L’¢chantillon est aussi instrumenté par quatre jauges d’extensométrie, placées
selon les directions axiale et circonférentielle. Les jauges utilisées, du type N2A-06-
10CBE-350 de la société Vishay Micro-measurements, de 28 mm de longueur
permettent de mesurer les déformations dans la phase élastique du béton.

2.4.1.3. Préparation des échantillons (compression simple)

Les étapes de préparation d’un échantillon pour un essai de compression simple
sont les suivantes :

Bouchage des zones de collage de jauges

Les échantillons de béton, prévus pour des essais de compression simple,
nécessitent un bouchage au mortier SIKATOP-SF-126 des porosités visibles des zones
sur lesquelles les jauges sont collées pour assurer un bon contact avec le béton.

45



Chapitre 2 : Caractérisation du comportement du béton C50

Conservation de I’échantillon

Les échantillons sont expos¢ a [’air ambiant jusqu’a stabilisation de la masse :
T=20°C(£5°C) ; HR = 50% (+5%), Sr = 70%.

Collage de jauges

La procédure de collage de jauges sur I’échantillon de béton est bien détaillée
dans la these de X.H. VU (Vu, 2007). Deux jauges axiales et deux jauges orthoradiales
sont collées diameétralement opposées a mi-hauteur de 1’éprouvette permettant la
compensation de I’incertitude de centrage de 1’échantillon.

Céblage de jauges

Les monobrins de 0,2 mm de diamétre sont utilisés pour la connexion entre la
jauge et les cosses relais (cf. [Figure 2-9]). Les fils classiques souples de grande
longueur (supérieur a 60 cm) sont ensuite soudés aux cosses relais. Ces fils sont
cablés au systéme d’acquisition de la presse Schenck lorsque 1’échantillon est
posé sur le plateau de la presse en préparant un essai (cf. [Figure 2-7]).

Fils électriques

Cosses relais

Monobrins 0,2 mm
Jauge

Figure 2-9. Céblage des jauges sur I'échantillon (Vu, 2007)

2.4.1.4. Traitement des résultats

Le traitement du résultat d’un essai de compression simple sur un
échantillon de béton C50 est présenté de la Figure 2-10 a la Figure 2-13.

La Figure 2-10 représente 1’évolution de la contrainte axiale en fonction des
déformations axiales mesurées par les jauges. Dans ce test, on observe une dispersion
importante des mesures réalisées par les jauges orthoradiales. Cette différence provient
au moins en partie de la localisation de la déformation mais aussi d’un léger défaut de
centrage de 1’¢échantillon. En effet, cette différence s’accentue lorsque que le
comportement axial devient non linéaire marquant ainsi la fin de la phase élastique et
donc la création de microfissures. Au contraire, en ce qui concerne les mesures donnees
par deux jauges axiales, les données sont tres cohérentes avant le pic de contrainte.
Apres avoir atteint le pic de contrainte, les microfissures coalescent pour former des
macro-fissures suivies par une rupture des signaux. Dans cette derniere phase, la
localisation de la déformation cause la non-cohérence des mesures axiales.

La Figure 2-11 représente I’évolution de la contrainte axiale en fonction des
déformations axiales mesurées par trois capteurs LVDT. Ces capteurs permettent de
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mesurer les déformations axiales moyennes de I’échantillon pendant les tests. Ces
mesures ne sont pas cohérentes au début du test et nous assistons a une phase de mise en
place de la rotule avec un écrasement de I’interface béton/plateau. Par la suite, les
données deviennent trés cohérentes entre elles.

70 70 :
60 60 ,A ALVDT,
'\ LVDT
50 " 50 ! \ 2
§ 40 S 10 LVDT,
= \ >3 \ o LVDT
<30 530 \ m
20 o e
O
82 01 0 01 02 03 04 05 (%/) . 2
&(%0) & \0
Figure 2-10. Résultats bruts: Courbes de Figure 2-11. Résultats bruts: Courbe de
contrainte-déformation mesurée par les contrainte-déformations mesurée par les
jauges (JA: jauge axiale et JO: jauge LVDTs

orthoradiale)

La Figure 2-12 compare les déformations axiales mesurées par les jauges axiales
(valeurs moyennes) avec celles mesurées par les capteurs LVDT (valeurs moyennes).
Les mesures réalisées par le capteur LVDT sont plus importantes que celles des jauges
axiales au début du test. Cette différence correspond a la phase de mise en contact du
plateau de la presse avec le béton. Une correction de la courbe est donc réalisée en
décalant la courbe obtenue par les capteurs LVDT afin que le pic de déformation de
cette courbe soit confondu avec celui la courbe obtenue par les extensometres. Les
mesures du début de test jusqu’au pic sont donc réalisées par les jauges alors qu’en
raison de la rupture des jauges, le comportement post-pic est obtenu par les capteurs
LVDT (cf. [Figure 2-11]). L’allure moyenne de cette courbe révele que le béton posséde
une phase post-pic trés courte (comportement assez fragile). Ce résultat n’est pas
surprenant dd au fait que béton C50 utilisé est un micro-béton. La résistance maximale
moyenne en compression simple obtenue est de 67 MPa.
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Figure 2-13. Assemblage deux courbes
mesurées par jauges et LVDT. Résultats
traités: Courbe de la contrainte-
déformations o,=f(g,)

Figure 2-12. Comparaison des mesures
faites par les jauges (valeur moyenne) et les
LVDT (valeur moyenne)

Trois essais de compression simples sont réalisés afin d’analyser la reproductivité
du comportement obtenu (cf. [Figure 2-14] et [Figure 2-15]) et ainsi valider I’hypothése
que I’échantillon constitue bien un VER. L’utilisation simultanée de la jauge axiale et
des capteurs LVDT permettent donc de reconstituer pour chaque essai une courbe
globale o = f(g).
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Figure 2-15. Comportement volumique des
essais de compression simple

Figure 2-14. Comportement axial des essais
de compression simple

A partir de ces trois essais de compression simple, on en déduit les constantes
d’¢élasticité du béton C50 (cf. [Tableau 2-8]).

Tableau 2-8. Récapitulatif des essais de compression simple

Echantillon Résistance Résistance Module | Module de | Coefficient | Coefficient
compression moyenne de Young Young Poisson Poisson
(Mpa) (MPa) (GPa) moyen moyen
(GPa)
1 65.5 29.78 0.22
2 69.00 66.93 29.66 29.67 0.22 0.22
3 66.3 29.58 0.22
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2.4.2. Tests triaxiaux

Les tests triaxiaux sont réalisés a I’aide de la presse GIGA installée au laboratoire
3SR. Comme indiqué dans I’introduction de ce chapitre, les échantillons de béton
présentant des états de saturation différents sont testés sur deux gammes de
confinements distinctes.

Pour des pressions de confinements modérées, des essais triaxiaux sur le béton
C50 « humide » (Sr = 70%) jusqu’a 100 MPa ont été réalisés pour identifier un modéle
numerique présenté dans le chapitre 3, alors que les tests concernant la réponse du
matériau sous pressions de confinement élevées (jusqu’a 600 MPa) sont réalisés sur le
béton respectivement sec, humide et saturé, pour avoir les données d’entrée nécessaires
au modele utilisé lors de la simulation des tests d’impact ainsi que pour étudier
I’influence de I’effet de 1’eau sur le comportement du béton sous forte contrainte (cf.
[Tableau 2-7]).

2.4.2.1. Description générale de la presse GIGA

La presse GIGA a été congue pour 1’é¢tude du comportement du béton sous fort
confinement dans le cadre d’un partenariat entre le laboratoire 3SR et le CEA-Gramat.
Elle permet de solliciter des éprouvettes de béton cylindriques de 7 cm de diamétre et
14 c¢cm de hauteur jusqu’a une pression de confinement de 0.85 GPa et une contrainte
axiale de 2.3 GPa. La taille importante des échantillons au regard des contraintes
atteintes permet de tester des échantillons dont la taille du plus gros granulat peut
atteindre 8mm (cf. [Figure 2-16]).

oy < 2,3 MPa
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Figure 2-16. a) Vue générale de la Presse GiGa, b) Principales spécificités de Giga en termes de
sollicitations, c) Dimensions de I'échantillon
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Chapitre 2 : Caractérisation du comportement du béton C50

2.4.2.2. Mesure de la déformation de I’échantillon lors d’un essai triaxial

L’échantillon est instrumenté par des jauges d’extensométrie, placées selon
les directions axiale et circonférentielle. Les jauges utilisées, du type EP-08-10CBE-120
de la société Vishay Micro-measurements, de 28 mm de longueur permettent de
mesurer de déformations de la partie centrale a mi-hauteur de I’échantillon.

Un capteur de déplacement LVDT est utilisé afin de mesurer le déplacement de
I’enclume supérieure par rapport a 1’enclume inférieure de I’équipage mobile de la
presse GIGA (cf. [Figure 2-18]) et donne la déformation axiale moyenne de
I’échantillon. La mesure des jauges circonférentielles, axiales et du LVDT permet
d’évaluer la cohérence des signaux et le caractere homogéne de la déformation des
échantillons.

2.4.2.3. Préparation des échantillons d’un essai triaxial

La procédure de préparation des échantillons pour des essais triaxiaux a été
développée par Vu X.H. (Vu, 2007). Elle comprend des étapes de préparation suivante :

Bouchage des porosités visibles sur la surface latérale de I’échantillon

Dans cette étape, les échantillons de béton nécessitent un bouchage des porosités
visibles sur la surface latérale de 1’échantillon avec du mortier SIKATOP-SF-126
pour prévenir la perforation des membranes de protections sous I’effet du confinement
lors de tests triaxiaux.

Conservation des échantillons
Béton sec

Les échantillons sont séchés jusqu’a obtenir une variation de masse faible par
rapport a son poids a T° ~ 50°C et HR ~ 8%, Sr ~ 10%.
Béton humide

Les échantillons sont conservés dans I’air ambiant avant le test pendant 6 mois T
= 20°C (£5°C) ; HR=50%(+5%)).
Béton saturé

Les échantillons sont conservés dans 1’eau quatre mois avant les tests.

Collage de jauges

Deux jauges orthoradiales opposées et une jauge axiale sont collées a mi-hauteur
de D’échantillon. Contrairement au test de compression simple, I’espace libre (cf.
[Figure 2-17]) est limité par des dispositifs de protection des jauges (bouclier de
protection) ce qui ne permet pas de mettre en place deux jauges axiales.
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membrane LVDT

supports LVDT

Figure 2-17. Equipage mobile (presse GIGA)
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Figure 2-18. Positionnement du LVDT et des jauges sur I’échantillon

Céblage de jauges

Les monobrins de 0,2 mm de diamétre sont utilisés pour la connexion entre la
jauge et les cosses relais. Les monobrins de 0.6 mm de diametre, soudés aux cosses
relais, sont utilisés pour traverser le bouclier de protection des jauges (cf. [Figure 2-19a
et b]). Les fils électriques standard sont ensuite soudés a ces monobrins, et sortis des
couches de membranes en latex (cf. [Figure 2-19c]) pour étre cablé au systeme
d’acquisition de la presse GIGA.

T

a)

c)

Figure 2-19. a) Disposition des fils de jauges, b) Bouclier plastique de protection des jauges du type
Veralite@200, ¢) Passage des fils a travers les couches de membranes successives
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Chapitre 2 : Caractérisation du comportement du béton C50

Dispositif de protection des jauges

L’étude de Vu X.H. (Vu, 2007) a montré que les jauges de mesure peuvent se
rompre a cause d’un effondrement des pores sous-jacents a la surface de 1’échantillon
sous I’effet de la pression du confinement. Il est donc nécessaire de protéger ces jauges
par des boucliers de bonne résistance a la traction. Dans la procédure décrite par Vu
X.H., des boucliers plastiques transparents en Veralite@200 de 2 mm d’épaisseur sont
utilisés (cf. [Figure 2-19b]). Ce dispositif donnant satisfaction, il est également adopté
dans cette étude.

Membrane de protection de I’échantillon contre la pression du confinement

Le caractére poreux du béton nécessite 1’utilisation des membranes assez épaisses
autour de I’échantillon pour éviter la pénétration de fluide (DOZ) dans 1’échantillon.
Les échantillons sont donc couverts par 4 membranes en latex de 2 mm d’épaisseur. Ces
membranes en latex sont par ailleurs recouvertes par une couche néopréne d’1 mm qui
résiste convenablement a 1’agression chimique du fluide (DOZ) de confinement (cf.
[Figure 2-20]).

Néopreéne

Latex

Fils
\ Silicone

Monobrins

Bouclier

Figure 2-20. Membrane multi-couche en latex et néopréne (Vu, 2007)

2.4.2.4. Traitement des résultats
2.4.2.4.1. Tests triaxiaux a confinements moyens

Les essais sont réalisés jusqu’a 100 MPa de confinement (cf. [Tableau 2-7]).
Pendant les essais, des cycles de charge/décharge ont été réalisés afin de déterminer
I’évolution du module de rigidité.

La Figure 2-21 montre I’évolution de la contrainte axiale en fonction de la
déformation pour un niveau de confinement valant de 26 MPa. La vitesse de
chargement en phase hydrostatique est de 0.5 MPa/s. La vitesse de déplacement du
verin en phase deviatorique est de 20 um/s. Sur cette figure, on remarque que les
mesures circonférentielles par jauges sont cohérentes, ce qui montre la bonne
préparation de I’échantillon. Dans la phase hydrostatique, une bonne cohérence entre les
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2.4 Tests statiques

différentes mesures est également observée. Dans certains tests, des déformations
axiales mesurées par le LVDT et la jauge axiale sont observées pendant la phase de
transition entre le chargement hydrostatique et le chargement déviatorique (cf. [Figure
2-22] et [Figure 2-25]). Une raison possible pour expliquer ce phénomeéne est le fluage
du béton sous chargement hydrostatique. Comme le LVDT mesure la déformation
axiale globale et la jauge axiale mesure la déformation axiale locale, la différence entre
ces deux mesures s’explique d’une part par I’écrasement de I’interface enclume/béton
au debut du chargement axiale et d’autre part peut-étre par le fluage. Apres avoir enlevé
les mesures de cette phase, les déformations axiales observées dans la phase
déviatorique mesurées par la jauge axiale et le LVDT sont tres cohérentes (cf. [Figure
2-23] et [Figure 2-26]). La contrainte axiale maximale obtenue dans le test de 26 MPa
de confinement est de 161 MPa. Cette valeur est beaucoup plus importante que la
résistance a la compression simple de ce béton (67MPa). Un durcissement du béton est
obtenu sous 1’effet de la pression de confinement, car la porosité du béton est refermée
au fur et a mesure. Par conséquent, la résistance au cisaillement du béton est également
augmente fortement avec le confinement.
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Figure 2-21. Comportement axial d’un Figure 2-22. Zoom de la Figure 2-21.
béton C50 sous 26 MPa de confinement Comportement axial du béton C50

La Figure 2-24 représente le comportement volumique du béton a 26 MPa de
confinement (évolution de la contrainte moyenne en fonction de la déformation
volumique). L’évolution de la déformation volumique présente une différence selon le
type de mesure utilisé pour calculer la déformation volumique. En effet, lorsque 1’on
utilise la mesure axiale du capteur LVDT, la déformation volumique est plus importante
que si I’on utilise la jauge axiale. Cette différence s’explique par la mesure plus
importante des déformations du LVDT.
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Figure 2-23. Comportement déviatoire du
béton C50 sous 26 MPa de confinement

De la Figure 2-25 a la Figure 2-28, le comportement triaxial du béton C50 sous 47
MPa de pression de confinement est présenté. La différence des déformations axiales
mesurées par la jauge et le LVDT durant la transition hydrostatique-déviatorique est
toujours observée. Aprés avoir enlevé cette phase de transition, on obtient la courbe
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Figure 2-24. Comportement volumique d’un
béton C50 sous 26 MPa de confinement

finale représentant le comportement axial (cf. [Figure 2-26]).
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Figure 2-25. Comportement axial du béton
C50 sous 47 MPa de confinement

Toujours sur la Figure 2-26 dans la phase déviatorique, les déformations mesurees
par le LVDT sont également plus grandes que celles mesurées par la jauge axiale, en
particulier au moment ou le béton atteint son état limite de la déformation volumique
(cf. [Figure 2-28]). Ce phénomene s’explique par la localisation de la déformation dans
I’échantillon. Des bandes de cisaillement en dehors de la zone mesurée par la jauge

axiale peuvent apparaitre.
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Figure 2-27. Comportement déviatoire du Figure 2-28. Comportement volumique du
béton C50 sous 47 MPa de confinement béton C50 sous 47 MPa de confinement

Pour les essais a 15 MPa et 26 MPa de pression de confinement, deux essais ont
été réalisés pour analyser la reproductibilité des essais pour des gammes de confinement
faible vis-a-vis des capacités de la GIGA. Compte tenu de la sensibilité du capteur de
pression et du systeme d’asservissement, un seul test est conduit au bon niveau de
confinement (15 MPa), tandis que le confinement dans I’autre test s’est arrété a 13.5
MPa. Méme si 1’écart de ces deux niveaux de confinement n’est pas trés important, la
différence de valeur de confinement appliquée génére la différence de contrainte de
cisaillement maximale (cf. [Figure 2-29] et [Figure 2-30]). Par contre, les deux tests a
26 MPa de confinement sont bien conduits et donnent des résultats trés cohérents (cf.
Figure 2-31] et [Figure 2-32]). Cela confirme la répétabilité des essais.
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Figure 2-29. Comportement axial du béton Figure 2-30. Comportement volumique du
C50 deux tests triaxiaux sous 13.5 MPa et 15 béton C50 dans les deux tests triaxiaux sous
MPa de confinement 13.5 MPa et 15 MPa de confinement
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Figure 2-31. Comportement axial du béton Figure 2-32. Comportement volumique du
C50 deux tests triaxiaux sous 26 MPa de béton C50 dans les deux tests triaxiaux sous
confinement 26 MPa de confinement

La Figure 2-33 et la Figure 2-34 représente 1I’évolution de la contrainte en
fonction de la déformation de 1’ensemble des tests triaxiaux dont le niveau de
confinement maximal atteint 100 MPa. Par le souci de clareté, un seul des tests a 15
MPa et a 26 MPa est présenté sur la Figure 2-33 et la Figure 2-34. Dans tous les
résultats présentés sur ces figures, les déformations de fluage obtenues durant le palier
hydrostatique ont été déduites pour améliorer la pertinence de la comparaison. En effet,
cette phase est plus ou moins longue selon les essais. Les déformations
circonférentielles présentées correspondent a la moyenne des mesures des deux jauges
orthoradiales. Egalement et toujours par souci de clarté, seules les déformations axiales
mesurées par capteur LVDT sont présentées.

Outre la rigidification, 1’augmentation de la résistance au cisaillement et
I’augmentation de la ductilit¢ du béton et une augmentation de la déformation
volumique maximale au pic, un autre point remarquable est le fait que pour les tests
avec une pression de confinement inférieure a 47 MPa, il existe encore un pic de
contrainte dans le comportement axial, tandis que ce phénomeéne n’est plus observé pour
le test & 100 MPa de confinement.
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Figure 2-33. Comportement axial du béton Figure 2-34. Comportement volumique du
confiné (déformation axiale par LVDT, béton confiné mesuré par LVDT et 2
déformations orthoradiales par jauges) jauges orthoradiales
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2.4.2.4.2. Tests triaxiaux a forts confinements

Les essais triaxiaux réalisés jusqu’a 100 MPa de confinement ont pour but de
calibrer le modele numérique lors de la simulation des tests d’impact. Toutefois, ces
résultats ne sont pas suffisants pour identifier la partie plastique de ce modele. D’autre
essais sont donc réalisés sur béton humide (Sr ~ 70%) et saturé (Sr ~ 100%), afin de
mettre en évidence I’influence de la teneur en eau sur le comportement du béton sous
tres fort confinement. La Figure 2-35 représente la comparaison du comportement
hydrostatique entre le béton sec et le béton humide a 600 MPa de pression de
confinement. Dans cette comparaison, pour un niveau de déformation volumique
inférieur & 3%, la déformation volumique du béton humide est plus importante que celle
du béton sec. L’explication de ce comportement vient de la composition du béton C50.
En effet, méme s’il s’agit d’un micro-béton, le volume de pate de ciment est important
(37.5% du volume total du béton), ce qui favorise un fluage important (Brooks, 2003).
Ce phénomeéne est accentué par la présence d’eau libre dans les pores du béton (Acker,
2001).

Sous I’effet de la compression hydrostatique, la porosit¢ de 1’échantillon est
progressivement refermée, ce qui rigidifie le comportement au-dela de 3%. La porosité
du béton humide est partiellement remplie d’eau libre et finie par se mettre en pression.
Ceci explique pourquoi le béton humide au-dela d’un certain seuil se rigidifie plus vite
que le béton sec (cf. Figure 2-35).

La Figure 2-36 montre la comparaison du comportement hydrostatique des essais
réalisés sur deux bétons dont les degrés de saturation sont alternativement 70% et
100%. Cette figure montre que la déformation volumique obtenue pour un échantillon a
100% de degré de saturation est moins importante que celle obtenue pour un échantillon
saturé a 70% pour un méme niveau de contrainte moyenne. Comme expliqué dans le
paragraphe précédent, ce phénomeéne est di au fait que pour un échantillon saturé, tous
les pores du béton sont remplis d’eau et comme le module de compressibilité¢ de 1’eau
est beaucoup plus ¢€levé que celui de ’air, la déformation volumique obtenue pour un
béton saturé est plus faible. Par ailleurs, le béton étant saturé, les mouvements d’eau
dans le béton sous chargement hydrostatique sont moindres et le fluage associé
également.
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Figure 2-35. Phase hydrostatique du béton Figure 2-36. Phase hydrostatique du béton
confiné de 600 MPa — Comparaison entre confiné de 500 MPa— Comparaison entre le
le béton sec et béton humide Sr = 70% béton saturé (Sr = 100%) sec et béton

humide Sr = 70%

2.4.2.4.3. Etat limite du béton C50 sous confinement

Lors d’un impact le béton n’est pas seulement soumis a un chargement
hydrostatique pure, il y a également une composante de cisaillement.
Expérimentalement, il y a deux critéres naturels pour définir 1’état limite de cisaillement
du béton : soit par la valeur maximale de la contrainte de cisaillement, soit par la valeur
maximale de la déformation volumique de compaction. L’état limite de cisaillement est
déterminé a 1’aide de la contrainte déviatorique maximale obtenue lors du chargement
triaxial du béton. Cependant, ce critere est applicable seulement au cas ou la pression de
confinement est faible (Vu, et al., 2008). A fort confinement, cette contrainte maximale
n’est plus observée, notamment pour des bétons secs. Par conséquent, le critere de la
limite de la déformation volumique est utilisé a sa place. En effet, quel que soit le
niveau de confinement, aprés avoir atteint une déformation volumique de compaction
maximale, le matériau commence a se dilater (cf. [Figure 2-34]). Ce point est appelé le
point de transition contractance-dilatance. A faible confinement, les deux états limites
déterminés par les deux criteres sont généralement confondus.

A fort confinement, la présence de I’eau dans les pores joue également un role
important dans la détermination de 1’état limite du béton. En effet, plus la teneur en eau
est élevée, plus la résistance au cisaillement est faible. La raison de cette diminution
réside dans la trés faible résistance au cisaillement de 1’eau. Par conséquent, apres que
tous les pores soit refermés sous 1’effet d’un chargement triaxial, la matrice cimentaire
avec la présence de 1’eau résiste moins au cisaillement qu’une matrice cimentaire séche.
Ce phénomeéne est également observé par (Vu, et al., 2008). A faible confinement, le
chargement est trop faible pour fermer une partie suffisante de la porosité, 1’influence
de I’eau libre sur le comportement du béton est alors faible.
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Figure 2-37. Etat limite du béton déterminé Figure 2-38. Zoom de la Figure 2-37 avec les
par le critere de la limite de la déformation faciés de rupture des échantillons
volumique : contrainte  déviatorique
maximale g en fonction de la contrainte
moyenne.

La Figure 2-37 présente la limite de contrainte déviatorique obtenu par le critere
de la limite de la déformation volumique en fonction de la contrainte moyenne pour les
différents tests dont le confinement varie de 0 MPa a 600 MPa pour les bétons C50 a
différents degrés de saturation. La Figure 2-38 est un zoom de la Figure 2-37 dans la
zone des faibles confinements. La différence des seuils limites de cisaillement du béton
en fonction du confinement appliqué et de sa teneur en eau est bien observée. Cette
différence est attribuée a 1’effet de 1’eau libre qui limite la contrainte de cisaillement du
béton sous confinement.

Les faciés de rupture du béton sous chargements triaxiaux sont également
présentés sur la Figure 2-37 (pour les tests & fort confinement) et la Figure 2-38 (pour
les tests a faibles confinements). Les bandes de localisation sont proches de la direction
verticale lors de chargement non confiné (compression simple). A mesure que le
confinement augmente, une rotation de ces fissures s’opére pour atteindre la direction
horizontale (cf. [Figure 2-38]). On passe ainsi d’une rupture en extension radiale du
béton (compression simple) a une rupture en cisaillement (confinement de 13 & 50
MPa), et a une rupture sous forme de bande de compaction dans la matrice
(confinements supérieurs a 100 MPa). Ces bandes de localisation de la déformation ne
sont pas observables sur tous les échantillons. Elles sont clairement visibles sur les tests
dont le confinement varie de 0 a 100 MPa, mais difficile a distinguer sur les autres tests.
L’explication vient du niveau de déformation axiale en fin d’essai. Apres avoir atteint le
point de transition contratance-dilatance, si le chargement axial continue, la localisation
devient importante et génere des bandes de localisation. Dans notre étude, comme les
tests a forts niveaux de confinements (500 MPa et 600 MPa) ont été arrétés rapidement
apreés avoir atteint 1’état limite en déformation (point de transition contractance-
dilatance, ils présentent peu de bandes de localisation, mais plutét des macro-fissures
(cf. [Figure 2-37]).
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2.4.3. Tests oedométriques

Les essais cedométriques permettent d’évaluer le comportement du béton pour un
autre type de chemin de chargement. De plus, lors d’un impact ce trajet est assez proche
de celui qui se produit sous le projectile sur la face avant du béton. Le principe de
I’essai cedométrique est d’imposer une déformation axiale de 1’échantillon en gardant le
diametre de 1’échantillon constant pendant 1’essai. Cette condition est réalisée a I’aide
d’un asservissement hydraulique lié a la mesure de déformation latérale de
I’échantillon.

Un seul essai oedométrique est suffisant pour avoir les données d’entrée du
modele numérique présenté dans le chapitre 3. Le protocole de ce type de test est décrit
en détail dans la thése de (Gabet, 2006).

2.4.3.1. Systéme de mesure de la déformation de I’échantillon (essai oedométrique)

Dans ce type de test, I’échantillon est placé dans une chemise métallique (cf.
[Figure 2-40]). La mesure directe de la déformation axiale par des jauges comme dans
le test triaxial est donc impossible. Par conséquent, la mesure de la déformation axiale
de I’¢échantillon est réalisée a I’aide du capteur LVDT du verin principal.

En ce qui concerne la mesure des déformations orthoradiales, elles sont en théorie
supposées étre nulles dans un test oedométrique. L’asservissement hydraulique de la
presse doit donc piloter la pression de confinement afin d’assurer un diamétre extérieur
de la chemise constant (augmentation de la pression pour obtenir une déformation
nulle). De plus, la chemise métallique n’est pas en réalité parfaitement rigide et posséde
une épaisseur non nulle. Sous I’effet du chargement déviatorique lors de la montée du
vérin axial, 1’échantillon est compacté. Par effet Poisson, 1’échantillon se déforme
orthoradialement et le diamétre de la chemise métallique se déforme donc aussi de
maniere orthoradiale. Toutefois, [’asservissement de la presse ne fonctionne
correctement que lorsque la déformation orthoradiale de la chemise, mesurée par deux
jauges orthoradiales, atteint environ 0.2%. Il est donc nécessaire de prendre en compte
la déformation de la chemise métallique en raison de cet asservissement imparfait de la
presse GIGA en début d’essai.

2.4.3.2. Préparation des échantillons

L’échantillon testé¢ est carott¢ a 1’eau pour obtenir un cylindre de 100 mm de
diamétre et 100 mm de hauteur. Avant le test, 1’échantillon est séché (conservation
pendant 7 mois dans une étuve a 50°C. La Figure 2-39 montre 1’évolution de la masse
lors du séchage.
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Figure 2-39. Evolution de la masse de I'échantillon oedométrique séché en fonction du jour

Masse(qg)

L’échantillon est placé et centré sur I’enclume inférieure a I’intérieur d’une
chemise épaisse en acier (ép. 14,5mm). Un mortier de type Sikatop-SF-126 est ensuite
utilisé comme remplissage pour combler les vides entre 1’échantillon et la chemise (cf.
[Figure 2-41]). Ce produit a été validé par (Vu, 2007) grace a ses caractéristiques
proches de celles du béton (cf. [Tableau 2-9]).

chemise (

(]

/ Enclume supérieure
|...

enclumes

l Echantillon
A A S -
[ Mortier
N ‘1 +«— Enclume inférieure
Figure 2-40. Dispositif oedométrique Figure 2-41. Echantillon positionné

dans la chemise avant Ile test
oedométrique

Tableau 2-9. Caractéristiques du mortier SIKATOP-SF-126 (société SIKA)

Granulométrie 0almm
Résistance mécanique en compression simple (a 20°C) a 28 jours : 28 MPa
Densité (ton/m°) 2,1

Collage des jauges sur la chemise métallique

Le pilotage d’un essai cedométrique avec la presse GIGA est fait avec une jauge
d’extensométrie de résistance 350 Ohms servant & l'asservissement de l'essai. Cette
jauge de contrble est placée sur la surface extérieure de la chemise dans la direction
circonférentielle. Afin de mieux contrdler le déroulement de I’essai et de pouvoir
mesurer la déformation de la chemise métallique, trois jauges de résistance 120 Ohms
sont donc collés (1 jauge axiale et 2 jauges circonférentielles) sur la surface extérieure
de la chemise (cf. Figure 2-42]).
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Chapitre 2 : Caractérisation du comportement du béton C50

Figure 2-42. Soudure des deux fils et pont avec gaine thermo

Cablage des jauges

Chaque jauge est soudée avec 2 fils de 0.1 mm de diameétre. Ces derniers sont
ensuite soudés avec des fils standards de 55 cm de longueur. Pour isoler I'ensemble de
la chemise on pose une gaine thermoréactive sur les jauges et sur les soudures des deux
fils (cf. [Figure 2-42]).

Membrane de protection des jauges

L'étape suivante consiste a recouvrir la chemise par une membrane en néopréne.
Cette membrane de 0,5 mm d'épaisseur permet de protéger les jauges du liquide de
confinement (cf. [Figure 2-43]). Pour permettre la sortie des fils de cablage de jauge et
pour éviter la pénétration de DOZ, deux membranes sont utilisées et I’interstice est isolé
avec, une pate siliconée (de type CAF4) (cf. [Figure 2-44]).

Figure 2-44. Pose du CAF 4 Figure 2-45. Echantillon prét a I’essai
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2.4 Tests statiques

2.4.3.3. Traitement des résultats
2.4.3.3.1. Comportement axial

La Figure 2-46 montre le résultat de 1’essai cedométrique effectué sur un
échantillon sec du béton C50 (g4 en fonction des composantes de la déformation &4 et
€9). On observe une premiere partie ou la déformation est élastique (niveau de
contrainte axiale inférieure & de 100 MPa). Apres cette premiere phase (jusqu’a 100
MPa), une perte de rigidité d’abord importante puis trés faible est observé jusqu’a 800
MPa de contrainte axiale (cette phase correspond a la fermeture de la porosité). En fin
d’essai, une légére reprise de raideur apparait (& partir de 900 MPa). Elle pourrait
s’expliquer par la présence résiduelle d’eau dans le mortier. La déformation orthoradiale
maximale obtenue est environ 0.4%, ce qui est trés faible par rapport a la déformation
axiale (~ 11%). L’état de déformation est donc quasi-uniaxiale. A la décharge, une
déformation plastique axiale irréversible importante est obtenue en fin de déchargement.
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Figure 2-46. Résultats de I’essai cedométrique effectué sur un échantillon sec du béton C50 :
contrainte axiale oy en fonction des composantes de la déformation ey et g

c_(MPa)

2.4.3.3.2. Comportement volumique

La Figure 2-47 montre 1’évolution de la contrainte moyenne en fonction de la
déformation volumique du béton C50 lors du test oedométrique. Contrairement aux
essais triaxiaux, on n’observe pas de transition contractance-dilatance dans ce test (car
les conditions cedométriques empéchent la dilatance du matériau).
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Figure 2-47. Résultats de I’essai cedométrique Figure 2-48. Comparaison entre le
effectué sur un échantillon sec du béton C50 : comportement  volumique  du  test
contrainte moyenne o, en fonction de la oedométrique et de celui du test triaxial &
déformation volumique g, 600 MPa de confinement pour le béton sec

La Figure 2-48 représente la comparaison entre la déformation volumique obtenue
lors du test oedométrique avec celle du test triaxial a 600 MPa de confinement pour du
béton C50 ayant subi les mémes conditions de cure. La déformation volumique du test
oedomeétrique est beaucoup plus importante que celle du test triaxial pour un niveau de
contrainte moyenne inférieure a 500 MPa. Cette observation est en accord avec les
résultats de (Gabet, et al., 2008) qui présentent I’essai oedométrique comme étant le
chemin de chargement permettant d’avoir la déformation de compaction la plus
importante pour un niveau de contrainte moyenne donné. Toutefois, pour cet essai, au-
dela de 500 MPa de contrainte moyenne, cette observation n’est plus valable. Il est
possible que malgré des conditions de cure semblables, le degré de saturation des deux
matériaux soit différent du fait des dimensions supérieures de 1’échantillon de I’essai
oedométrique et du fait de I’utilisation d’un mortier de remplissage trés humide.

2.4.3.3.3. Comportement déviatorique en fonction de la contrainte moyenne

La Figure 2-49 présente 1I’évolution de la contrainte déviatoire g en fonction de la
contrainte moyenne o de 1’essai oedométrique, en comparaison avec la courbe d’état
limite de cisaillement des tests de compressions triaxiaux. Cette courbe d’évolution du
test oedométrique est tres proche de I’état limite pour un niveau de déviateur inférieur a
450 MPa (cf. [Figure 2-50]). Au-dela de ce niveau du déviateur, ces deux courbes
s’écartent au fur et a mesure en fonction de la contrainte moyenne. Encore une fois,
I’hypothese de la présence d’eau libre pourrait expliquer cette différence car 1’eau limite
la résistance au cisaillement du béton.
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Figure 2-49. Résultats d’un  essai Figure 2-50. Comparaison de la contrainte

cedométrique effectué sur un échantillon sec
du béton C50: contrainte déviatoire g en

déviatoire q en fonction de la contrainte
moyenne o, du test oedométrique avec la

fonction de la contrainte moyenne o, limite de cisaillement des tests triaxiaux

2.5. Test de traction dynamique

Comme abordé dans le paragraphe 1.3, I’augmentation de la résistance du béton
avec la vitesse de déformation en compression n’est pas une caractéristique intrinséque
du matériau, mais résulte des forces d’inertic générées par le confinement lors de
I’impact. En revanche, ’augmentation de la résistance en traction du béton due a la
hausse de la vitesse de déformation ne peut quant a elle pas étre expliquée par seul
I’effet d’inertic. Méme s’il n’existe actuellement pas de consensus dans la littérature, il
semblerait que cette hausse soit majoritairement une conséquence de 1’effet Stefan
(Rossi, 1991). De plus, cette augmentation de la résistance est peut-étre liée aux autres
sources que l’on a présentées dans le paragraphe 1.3.1.2 lorsque la vitesse de
déformation en traction est tres importante.

Dans le projet IRIS, I’étude des caractéristiques intrinséques du béton C50
nécessite de connaitre non seulement son comportement triaxial mais aussi son
comportement dynamique rapide. Ces résultats d’étude sont ensuite utilisés pour
calibrer le modele numérique utilisé pour simuler les tests d’impact. Pour étudier le
comportement dynamique en traction du béton C50, P. Forquin du laboratoire LEM3
(Laboratoire d’Etude des Microstructures et de Mécanique des Matériaux — Université
de Metz) a réalisé différents tests de traction sous sollicitations quasi-statique et
dynamique. Les études sont faites sur béton sec et béton humide afin de mettre en
évidence l’effet de 1’eau sur le comportement dynamique en traction. Ces tests

dynamiques sont réalisés a 1’aide d’un systéme de barres de Hopkinson.
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Figure 2-51. Résistance en traction quasi-
statique et dynamique du béton C50
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Figure 2-52. Facteur dynamique en traction du
béton C50 (Ry)

La Figure 2-51 représente le récapitulatif des tests en traction quasi-statique et
dynamique du béton C50. La résistance en traction quasi-statique est environ 4.7 MPa.
Cette résistance peut monter jusqu’a 16 MPa en traction dynamique pour le béton sec et
jusqu’a 22 MPa pour le béton humide lorsque la vitesse de déformation est supérieure a
100 s, soit une valeur de 4 & 5 fois plus importante que la résistance en traction quasi-
statique (cf. [Figure 2-52]). Cela signifie que 1’eau joue un réle important sur
I’augmentation de la résistance en traction dynamique du béton lorsque la vitesse de
déformation est élevée et confirme 1’influence importante de ’effet Stefan qui ne peut
cependant pas expliquer intégralement cette augmentation de résistance.

2.6. Conclusions

Le comportement du béton C50 a été caractérisé grace a des essais
expérimentaux. La porosité mesurée est de 11%. Le degré de saturation des échantillons
laissé¢ librement dans 1’air ambiant est d’environ 70%. Les propriétés mécaniques
intrinséques du béton comme le module d’Young, le coefficient de Poisson, la
résistance en compression simple sont déterminées a 1’aide des essais de compression
simple quasi-statiques. La résistance en traction du béton, d’environ 4 MPa, est
déterminée par des tests de fendage.

Les essais statiques de compression triaxiale dont le confinement varie de 0 MPa
(compression simple) a 600 MPa ont été réalisés. On observe que, sous I’effet du
confinement la rigidité du béton devient plus importante a cause de la réduction de la
porosité. Par conséquent, la résistance maximale au cisaillement du béton est
augmentée. La présence d’eau joue un réle important lorsque le degré de saturation est
élevé et le béton est soumis a un fort confinement. Au-dela d’un certain seuil de
confinement, la résistance maximale au cisaillement diminue avec 1’augmentation de la
teneur en eau. L’eau influence également le comportement volumique du béton.
Lorsque tous les pores libres du béton sont fermés sous I’effet de la compaction, la
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2.6 Conclusions

faible compressibilité de I’eau s’oppose a la déformation du béton, de sorte que le béton
humide est moins déformé que le béton sec pour une méme contrainte moyenne.

L’effet de la vitesse de déformation sur le comportement dynamique du béton
n’est pas négligeable. La caractérisation expérimentale de cette propriété mécanique du
béton est nécessaire. Ces tests de caractérisation sont réalisés au LEM3 par P. Forquin a
I’aide de barres de Hopkinson. Les résultats obtenus montrent que la résistance en
traction du béton C50 peut augmenter jusqu’a 5 fois par rapport a sa résistance statique
pour une vitesse de déformation de 1’ordre de 100 s™.

Tous ces tests serviront de référence pour améliorer et pour identifier le modéle de
comportement présenté au chapitre suivant.
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Chapitre 3

Modele de comportement PRM couplé

Introduction

Ce chapitre présente un modéle numérique capable de simuler a la fois les
mécanismes de dégradation et de fissuration du béton sous les faibles confinements et
les mécanismes de fermeture de la porosité que 1’on observe sous forte contrainte
moyenne. En outre, ce modéle prend en compte I’influence de I’eau aux forts
confinements, a la fois sur le comportement volumique et sur 1’état limite en

cisaillement du béton.

Ce chapitre est présenté dans 1’ordre suivant :
3.1. Présentation genérale du modele PRM couplé
3.1.1. Mod¢le d’endommagement PRM
3.1.2. Modele élastoplastique de Krieg et Swenson
3.1.3. Couplage des deux modeéles
3.2. Limites et défauts du modele PRM couplé

3.2.1. Découplage entre le comportement volumique et le comportement
déviatorique

3.2.2. Influence de la teneur en eau
3.2.3. Variable de couplage ap. de deux modéles
3.3. Amélioration du model PRM couplé
3.3.1. Effet de la contrainte déviatorique sur le comportement volumique
3.3.2. Effet de I’eau

3.3.3. Amélioration du calcul de la variable d’inhibition de
I’endommagement (oupc)

3.4. ldentification et validation du modele avec la prise en compte des
améliorations

3.4.1. Béton standard R30A7
3.4.2. Béton C50 (projet IRIS)

3.5. Conclusions
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Chapitre 3 : Modele de comportement PRM couplé

3.1. Présentation générale du modele PRM couplé

Le modéle PRM couplé a été développé par Pontiroli, Rouquand et Mazars
(Pontiroli, et al., 2010) a partir du mod¢le d’endommagement de J. Mazars (Mazars,
1984), dans le but de simuler des problémes de calcul de structures soumises a des
explosions ou a des impacts.

C’est un modele explicite couplant endommagement et plasticité qui reproduit le
phénomeéne d’endommagement unilatéral a faible confinement (PRM) ainsi que la
compaction non-linéaire et la plasticité a fort confinement (modeéle élastoplastique KST
de Krieg et Swenson (Krieg & R.D., 1978)). Le couplage confere au modéle une bonne
aptitude a reproduire la réponse du matériau sous une large gamme de sollicitations. La
notion de contrainte effective (théorie des contraintes effectives développée par
(Terzaghi, 1925) pour les roches saturées) est utilisée afin de prendre en compte
I’influence du taux de saturation sur la réponse du béton sous forts confinements. La
méthode d’intégration proposée par (Mariotti, et al., 2003) pour les géomatériaux
saturés est utilisée dans le modele KST.

3.1.1. Modé¢le d’endommagement PRM

Le modele PRM est un modele de comportement élasto-endommageable qui a été
développé afin de bien reproduire le comportement cyclique du béton pour des faibles
niveaux de confinement (chargement de type sismique).

Variable d’endommagement

Le modele PRM est basé sur le modéle d’endommagement créé par J. Mazars
(Mazars, 1984). Ce dernier intégre une variable scalaire d’endommagement permettant
de décrire I’évolution du module d’¢lasticité¢ et de la résistance du matériau selon le
chargement. Cette variable d’endommagement est controlée par une variable de
déformation équivalente en extension du béton pour caractériser le développement de la
fissuration au sein de structure (cf. [Figure 3-1]). L’inconvénient de cette technique est
qu’elle ne permet pas de simuler le phénoméne de fermeture de fissure que 1’on observe
lors de chargements alternés en compression et en traction du béton.
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3.1 Présentation génerale du modele PRM couplé

Traction

i

6 = Eo(1-D)

Compression

Figure 3-1. Modéle a une variable d’endommagement de J. Mazars (Mazars, 1984)

En se basant sur le méme principe, mais en utilisant deux variables scalaires
d’endommagement indépendantes, le modele PRM permet de modéliser la diminution
de la raideur du béton avec le chargement et de dissocier I’endommagement induit
respectivement par des contraintes de traction ou de compression. L’introduction de
points de fermeture des fissures marque également un point positif de ce modele par
rapport a son prédécesseur. Ces points permettent également au modéle PRM de
d’introduire des déformations permanentes (inélastiques) du béton (cf. [Figure 3-2]), ce
qui n’était pas possible avec le modele Mazars.

La loi de comportement est définie comme suit :
o —gpe = (1= D)|aotr (= £re) 1+ 200 (£ — 7| [3-1]

Avec gpe = (1 - D.)? [Aotr (gﬂo)l + Zﬂogfto] [3-2]

Ou o et £ sont respectivement les tenseurs des contraintes et des déformations, Ao
et o les coefficients de Lameé. &f, et ¢4, les déformations inélastiques courantes et
initiales des points de fermeture des fissures. o, le tenseur des contraintes a la

transition entre la traction et la compression.

Dans I’intention de bien illustrer 1’évolution de la contrainte décrite par la formule
[3-1], la Figure 3-2 est utilisée pour présenter la reponse du modele PRM couplé a des
sollicitations alternées en traction et en compression. A travers cette formule, le
comportement caractéristique unilatéral du béton (Mazars & Berthaud, 1989) (La
Borderie, 1991) est bien respecte. La raideur du matériau est restituee lors du passage de
la traction a la compression. En revanche, lors du passage de la compression a la
traction, la raideur du matériau est diminuée due a I’endommagement en extension
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Chapitre 3 : Modele de comportement PRM couplé

D:.comp (€quation [3-5]) généré par la compression et calculé a travers les déformations
principales positives générées dans la phase de compression.
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Figure 3-2. Modé¢le d’endommagement PRM a deux variables scalaires D; et D,

Les détails de ce calcul sont présentés dans la thése de C. Pontiroli, chapitre 2
(Pontiroli, 1995), ou bien la these de F. Dupray, chapitre 3 (Dupray, 2008). Les
variables d’endommagement sont calculées en fonction d’une variable scalaire qui
représente la déformation équivalente en extension du béton

i(gi)i
1

a partir d’un état de déformation du matériau, ou les (g) , sont les composantes
positives du tenseur des déformations principales.

[3-3]

oy
Il

En compression, les endommagements sont calculés selon les formules suivantes :

el
DC = ;DM [3-4]
||§ — &fc
el
Dt,comp = — Dy [3-5]
e = £suo

Avec Dy = P, Doy + aP, Doy [3-6]
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3.1 Présentation génerale du modele PRM couplé

D =1— gom (1 — Arm) _ Aem [3-7]
tM &y tM o By (wemEmM—Eom)
Dy = 1— SOM(1~_ Acy) _ Acm [3-8]

&y €M 5By (wcmEM—Eom)

D:. et Dtcomp sont respectivement I’endommagement en compression et
I’endommagement en extension généré par la compression. Ils sont calculés a partir de
Dw, la variable d’endommagement utilisée par (Mazars, 1984). Si un béton est soumis a
la fois a de la compression et a de la traction selon différentes directions a un moment
donné, la traction va influencer le calcul de I’endommagement en compression et
inversement. Cette hypothése est bien décrite par les équations [3-4] et [3-5] pour la
partie compression, ou Dy prend en compte simultanément 1’endommagement en
compression Dy utilisé par Mazars et I’endommagement en traction Dyy utilisé par
Mazars.

Les parametres Acm, Awm, Beow, Biv sont identifiés a partir des tests statiques
expérimentaux de compression simple et de traction simple (Dupray, 2008).

_ d d 3-9
Eom = AtmEotr T AcmEoc 391

est la déformation représentant la somme de la déformation au pic de contrainte en
traction simple avec la prise en compte de I’effet dynamique en traction
d _ -
ot = EotRe [3-10]
et de la deformation au pic de contrainte en compression simple dynamique

ggc = &ocRe [3-11]

avec les coefficients de pondération oy et aem correspondant qui dépendent de 1’état de
déformation du matériau. Ces parametres got’ , €0 sont facilement caractérisés a partir
des essais expérimentaux.

La variable

[3-12]

i(fi)i

est la déformation équivalente en extension du béton. yy est un facteur de correction
introduit pour augmenter la résistance du matériau dans le cas de bi-compression, noté

1(67) [3-13]
M Y
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Chapitre 3 : Modele de comportement PRM couplé

ym vaut 1 dans le cas de la compression simple, et \/54 en bi-compression. La Figure

3-3 montre I’influence de cette modification sur les Seuils de rupture dans le plan 63 = 0.

o,/F,
--- Pas de correcteur ym 05+
--- Avec le correcteur Ym
4 E—— o,F,
-15 -1 -0.5 0 05

-15
Figure 3-3. Tracé des seuils de rupture dans le plan o3=0
Les variables o et acu Satisfont la condition :

am +acy =1 [3-14]

Ce sont deux coefficients adimensionnels donnant la part de traction et de compression
dans I’état de déformation.

Le coefficient B dans le calcul de Dy est introduit par J. Mazars pour réduire
I’influence de ’endommagement dans le cas ou I’état de contrainte comprend a la fois
de la compression et de la traction. Selon Mazars, ce coefficient doit étre proche de 1.05
pour un béton standard (béton R30A7 par exemple (Vu, et al., 2008)).

o et ogv sont des variables qui permettent au modele PRM d’éliminer la
dépendance de la finesse du maillage sur les résultats de simulation (régularisation de
Hillerborg).

Apres que I’endommagement en compression soit déterminé, les points de
fermeture des fissures sont ensuite identifiés. L’évolution du tenseur des déformations
inélastiques ¢ est calculée en fonction de I’évolution de I’endommagement en

compression et I’état de déformation du matériaue. Le modele étant explicite, le calcul

est réalisé par incréments de temps pour obtenir les incréments de déformationsde _ .

dgft =d[1 = Dc]aseo (g)g —d [1 ?CD ] Afc (g)g [3-15]

L’endommagement en traction est calculé de la méme fagon que celui du modele
Mazars avec un changement d’origine aux points de fermeture des fissures (eg,o1) (Cf.
[Figure 3-2]). L’état de contrainte est ensuite mis a jour en fonction de tenseur & — &¢;

a la place du tenseur ¢:

74



3.1 Présentation génerale du modele PRM couplé

D, = max(Dt,comp; Dt,tens) [3-16]

Avec Dy comp définit dans 1’équation [3-5], et

D¢ tens = aftDtt + achtc [3-17]
go(1—A4Ap) A [3-18]
D =1 = 7 PtoB w20
D g(1—A4.) Ac [3-19]
te = - £ ~ P eBc(wcE—¢gg)
Oou

3

£ =vu(@=Gr) | ) (e = e0) )3

1

[3-20]

est la déformation équivalente en extension du tenseur de déformation avec la prise en
compte de changement de I’origine aux points (&f, Gf) . Ym €St un facteur de correction
introduit pour augmenter la résistance du matériau en cas de bi-compression :

\/Z? ((6 = 67c),)? [3-21]
TG -6,

Influence de la vitesse de chargement

Le béton a une résistance en traction qui dépend de la vitesse de déformation.
Cette effet de vitesse est introduite dans le modéle PRM a travers 1’évolution des
variables d’endommagement D; et D, telle que :

D; = f(€) etD, = g(&) [3-22]

Avec ¢ la vitesse de déformation, calculée a partir des déformations octaédrales gq et
'Yoct SOIt

. ’ . 1, 3-23
€= Sgct + Zyozct [ ]

) 1 . ) ) .
€oct =3 (é1+ & +&3) [3-24]
. 1 . . 2 . . 2 . . 2 [3_25]
Yoct = 5\/(51 —&)2+ (& — €)% + (&, — &3)

[3-26]
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I,

€
=&
€3

est le tenseur des vitesses de déformation dans le repere principal des déformations.

Pour réduire I’endommagement avec 1’augmentation de la vitesse de déformation, un
moyen simple est d’augmenter les seuils d’endommagement de déformation en traction
€0traction €1 €N COMPression ocompression €N fonction de & .

A partir des données expérimentales fournies par Eibl & Bachmann (Eibl &
Bachmann, 1993) pour des vitesses inférieures & 20 s™, un facteur dynamique en
traction uniaxiale

R, = & [3-27]

est défini, représentant la quantité d’augmentation de la résistance dynamique en
traction uniaxiale du béton sous I’effet de vitesse, exprimé en fonction de la vitesse de
déformation ¢ :

R, =1+ a.b [3-28]
Pour des vitesses comprises entre 20 s™* et 200 s™, on utilise
R, = 0.9£046 [3-29]

Cette formule a été établie par (Brara & Klepaczko, 2006).

En compression simple, le modéle PRM couplé initial adopte une formulation
établie a partir des données de (Bischoff & Perry, 1991) :

R, = 1+ a &P [3-30]

Cependant, 1’utilisation de cette option nécessite une discussion. Dans la
littérature, des points suivants qui semble aboutir @ un consensus : a faible vitesse de
déformation (¢ < 1 s71), cette augmentation est due a I’effet de viscosité de 1’eau libre
contenue dans les pores (capillaires et micropores) et a I’effet de « stéfan » (Rossi,
1994) (Rossi, 1991); et si la vitesse de déformation est élevée (¢ > 1s71),
I’augmentation de la résistance apparente encore plus importante est due a I’effet de
confinement généré par la force d’inertie dans la direction radiale (Bischoff & Perry,
1991) (Donzé, et al., 1999). La force d’inertie et I’effet du confinement étant pris en
compte dans le modele élastoplastique de Krieg & Swenson couplé avec le modele
PRM, cette option ne sera pas activée dans les applications de cette these afin de ne pas
surestimer ’augmentation de la résistance en compression du béton lors de la
simulation des tests d’impact (cf. chapitre 4).
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3.1 Présentation génerale du modele PRM couplé

Régularisation de Hillerborg

Lorsque 1’on utilise des lois de comportement de matériaux présentant une phase
adoucissante, cela induit une sensibilité des résultats a la finesse du maillage. En effet,
la localisation de 1’endommagement sur quelques éléments du maillage entraine une
progression de la fissuration dépendante de la taille et de ’orientation des mailles. La
régularisation de (Hillerborg, et al., 1976) a été introduite dans le modéle PRM couplé
afin d’éliminer cet effet sur les résultats de simulation. Cette technique est basée sur un
principe énergétique, qui relie la mécanique des milieux continus et la mécanique de la
rupture pour résoudre ce probléeme numérique. Cette méthode ne limite pas la
localisation, mais régularise 1’énergie dissipée. En effet, selon Hillerborg, 1’énergie de
fissuration Gt dissipée dans la phase adoucissante (phase post-pic) doit rester constante
quelle que soit la taille des éléments finis et ne doit dépendre que de la nature du
matériau (cf. [Figure 3-5]).

crack length B e G A
|
fi
S e 2
O=f,
t
U1 u
Figure 3-4. Modele de Hillerborg Figure 3-5. Evolution de la contrainte en
d’ouverture plastique de fissure fonction de la valeur de D’ouverture de

fissure selon le modéle de Hilleborg

Gt traduit I’énergie dissipée par unité de surface (Nm/m?) pour ouvrir une fissure
en mode | (traction simple statique) et dépend de I’amplitude de I’ouverture de la
fissure :

Uq
Gr = f odu [3-31]
0
avec u; I’amplitude de I’ouverture de fissure.

L’incrément de déplacement pouvant s’écrire du = L.de avec L. taille de
I’élément, 1’énergie Gf peut s’exprimer par la formule [3-32]. Puisque la loi de
comportement o = f(¢) prend en compte I’effet de la vitesse de déformation, la
construction de Gt prend en compte également cet effet.

co

Gr =L, Jads [3-32]
edt
Ou &, = &5,R; [3-33]
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est la déformation correspondant au maximum de la contrainte en traction dynamique
pure. Cette déformation prend en compte le changement d’origine par rapport au
premier point de fermeture de fissure (eno,010). Rt est un facteur dynamique qui definit
I’augmentation de résistance en traction du fait de ’augmentation de la vitesse de
déformation et dont la valeur est fournie a partir des données présentées dans le chapitre
2.

Selon la formule [3-32], I’énergic G tend vers zéro quand la longueur
caractéristique de 1I’élément L, tend vers zéro, ce qui montre que 1’énergie nécessaire
pour ouvrir une fissure dépend de cette longueur, tandis que cette énergie est en fait une
caractéristique du matériau. Pour pallier a ce probléme numérique, une variable de
déformation corrigée ¢ est utilisée pour remplacer la variable ¢ dans la loi de
comportement o = f(¢). On introduit pour cela la longueur L. caractéristique du
matériau afin d’assurer que 1’énergie dissipée par unité de surface Gy soit toujours la
méme indépendamment de la taille L de 1’élément:

e =¢ , €5 Egt

f _ od aLe d [3-34]
& = £0t + (S - ((:Ot) L_a(Rt) ) & 2 gOt
c

a(R¢) est une variable qui dépend de R:. Le choix de la formule de a(R;) peut rendre G¢
indépendante de ’effet de vitesse ou non. La dépendance de 1’énergie dissipée Gy a la
vitesse de déformation reste en effet une question ouverte. Dans cette these, a(R;) est
choisi telle que I’énergie dissipée Gg Soit toujours constante quel que soit la valeur de R;.
Grace a cette transformation, 1’énergie dissipée Gy devient :

Gr =L, f ode = L, f ode* [3-35]
ed: ed:
La longueur L. peut étre définie soit comme un paramétre d’entrée du modéele, soit
a travers de la valeur de I’énergie Gy par la formule (Pontiroli, 1995) :

(o]

4f2 G
j ode = 4Eyef, = MG [3-36]
cd EO Lc
ot

Dans le cas général, le matériau étant chargé de fagon multidirectionnel, un autre
seuil de déformation équivalente & prenant en compte la part de traction dynamique
ainsi que la compression dynamique, est utilisé au lieu du seuil &:

eg = “tggt + (1_at)€gc [3-37]

Dans ce cas, la régularisation est introduite sous la forme d’un scalaire défini par
rapport a la déformation équivalente ¢ :
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oy

IA

M
oQ

w=1 ,

d d [3-38]
£ &0\ Le
=24 (1-2)=2aRy,
w ~ ( §>Lca( )

My

v

M
oQ

Cette variable est ensuite utilisée dans 1’écriture des endommagements :

- e{}(lN— A A [3-30]

w 2_od
&€ eB((ue—eo)

Pour I’endommagement en traction :

a(R,) = —Rt(R;-I_ 2 (Pontiroli, 1995) [3-40]
Cette condition permet que 1’énergie dissipée Gt soit indépendante de 1’effet de la
vitesse de déformation en traction.

Pour ’endommagement en compression, on considere qu’il n’y a pas d’effet de vitesse,
donca=1.

Pour vérifier I'influence de la régularisation de Hillerborg, différents tests de
traction simple statique sur un élément 3D volumique (C3D8R) ont été réalisés en
faisant varier le volume de I’élément (cf. Figure 3-6]). L’énergie de fracturation G¢
appliquée est 120 Nm/m?2, et la résistance en traction simple oo = 4.7 MPa. Le détail des
éléments testés est décrit sur le Tableau 3-1.

Figure 3-6. Modéle d’un élément cubique C3D8R en traction simple statique

Tableau 3-1. Dimension des éléments cubiques 3D (C3D8R)

Elément e002 e005
Taille de I’¢1ément (cm) 2 5
Vitesse de déformation (s™) 1E-4 1E-4
oot (MPa) 4.7 4.7
Gy (Nm/m2) 120 120

La Figure 3-8 permet de juger de I’influence de la méthode de Hillerborg lors de
chargement en traction simple. Lorsque la taille de I’élément utilis€¢ croit, le

79



Chapitre 3 : Modele de comportement PRM couplé

comportement du matériau devient plus fragile de facon a avoir une énergie de
fracturation constante en tension.

On vérifie cette formulation en tracant les courbes Déplacement — Contrainte pour
chaque élément testé (cf. [Figure 3-9b]). On observe bien que le matériau dissipe la
méme énergie quelle que soit la taille de 1’élément (1’aire sous la courbe correspond a
Gs).

ﬁ >e002 >e002
4 0 e005| 4 0 €005

1\
t

RN NN

w

N

o (MPa)

o (MPa)

A, N N
% 0.1 0.2 0.3 0.4 % 0.1 0.2 0.3 0.4
£(%) & (%)
Figure 3-7. Comportement axial du béton en Figure 3-8. Influence de la méthode de
traction simple sans prise en compte la Hillerborg sur le comportement axial du
méthode de Hillerborg béton en traction simple
5I T 5’F L
i >e002 i >e002
4 e005| 4 e005
g3 g3
3 2
b 2 b 2 &
1 1 \;\
*
O \N O | ——
0 0.01 002 0.03 0.04 0.05 0 0.01 0.02 0.03 0.04 0.05
u (mm) u (mm)
a) b)

Figure 3-9. Influence de I’énergie de fracturation G; dans le cas d’un chargement uniaxial en
traction. a) Sans utilisation de la méthode de régularisation de Hillerborg, b) Avec ’utilisation
de la méthode de régularisation de Hillerborg.

Amortissement interne au matériau

Lors de chargements cycliques avec endommagement, 1’énergie du matériau est
en partie dissipée a cause du frottement entre les lévres des micro-fissures. Ce
phénomene se produit seulement dans la phase élastique lors d’un cycle complet
décharge-recharge du matériau. Pour reproduire cette dissipation, le modele PRM
introduit une contrainte supplémentaire hystérétique. La quantité de micro-fissures
générées dépendant du taux d’endommagement, ’amortissement qui en résulte
également. Le principe de cette technique est decrit par la formule suivante :
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3.1 Présentation génerale du modele PRM couplé

endommagement 4 . amortissement [3-41]

IS
Il
IS

avec

endommagement |, contrainte calculée par le modéle d’endommagement.

IS

amortissement |3 contrainte  supplémentaire pour introduire un

IS

amortissement dans le matériau.
La contrainte amortissement est décrite par la formule :

amortissement — = (B, + ,82D)gendommagementfhystérésisI(DCJ Dt)Signe [3-42]

IS

Les parametres ; et B, sont les données d’entrées du modéle. By représente le taux
d’amortissement en absence d’endommagement. Si le matériau est endommagé, [
jouera en plus pour prendre en compte cet effet. fyyswresis est la fonction de forme
décrivant I’hystérésis, elle est comprise entre 0 et 1; I(D,, D) est une indicateur de
I’évolution de I’endommagement, égal a 1 si I’endommagement a évolué, et 0 sinon.
Signe st un entier qui vaut +/- 1 suivant le sens de chargement (égal a 1 lors de charge a
endommagements constants et a -1 lors de décharge a endommagements constants).

€

Figure 3-10. Exemple du fonctionnement de ’amortissement interne

La Figure 3-10 présente un exemple du fonctionnement de I’amortissement d’un
cycle de décharge-recharge complet ou incomplet. Pour un cycle de décharge-recharge
complet, lors du déchargement a partir d’un point aprés I’endommagement initial (point
A), la contrainte diminue directement du point A jusqu’au point de convergence de
déchargement D. Lorsque le sens de chargement est changé, la contrainte de recharge
évolue jusqu’au point de convergence de chargement A. Pour un cycle de décharge-
recharge incomplet, lors du déchargement a partir du point A, la contrainte est menée au
point B. Ensuite elle va au point C lors de rechargement et, suite a cela, la décharge vise
de nouveau le point D.
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Chapitre 3 : Modele de comportement PRM couplé

3.1.2. Modele élastoplastique de Krieg et Swenson (KST)

Bien que le modele d’endommagement PRM donne de bons résultats lors de la
simulation du comportement du béton a faible confinement, sa réponse dans les cas ou
le béton est soumis a un fort confinement n’est pas réaliste. A fort confinement, le béton
est soumis a une forte compaction, sa porosité est donc refermée irréversiblement. La
limite du modéle d’endommagement est qu’il ne peut pas prendre en compte cet effet.
De plus, I’augmentation du seuil de cisaillement définit par ce modele en fonction de la
contrainte moyenne est trop importante par rapport au comportement réel du béton.

Un modele élastoplastique a été développé par Krieg et Swenson (Krieg & R.D.,
1978) (Swenson & Taylor , 1983) (Rouquand, 1997). Il est utilisé par le centre d’étude
de Gramat (CEG)' pour simuler, dans son but premier, le comportement de géo-
matériaux comme les sols soumis a la propagation de chocs. Pour le rendre plus
efficace, différentes améliorations ont été réalisées: prise en compte d’un
comportement élastique non-linéaire a la décharge avec une raideur qui chute avec le
niveau des pressions et prise en compte d’effet de I’ecau, pour mieux simuler le
comportement réel des sols. Puisque le béton sous fort confinement perd sa cohésion et
se comporte comme le comportement d’un empilement granulaire, ce modele
élastoplastique semble adapter pour simuler le comportement du béton dans cette
gamme de hautes pressions.

A T’aide de ce mode¢le, deux caractéristiques importantes du comportement du
béton sous fort confinement sont respectées : la fermeture irréversible de la porosité et
I’existence d’un seuil de déviateur dépendant de la contrainte moyenne. Par ailleurs, le
taux de saturation dans le matériau qui est un facteur qui influence beaucoup le
comportement volumique et le seuil de cisaillement en fonction de la contrainte
moyenne, est également pris en compte. Cela est fait par I’introduction d’une contrainte
effective (théorie développée par (Terzaghi, 1925)) qui est réalisée selon la méthode de
(Mariotti, et al., 2003) appliquée pour les géomatériaux satureés.

Comportement volumique

Le comportement volumique du modéle élastoplastique est présenté sur la Figure
3-11. Trois domaines différents sont décrits sur une cette courbe, qui représentent la
surface d’écoulement plastique volumique du béton. Le premier correspond au domaine
¢lastique (jusqu’au point Kpp). Le deuxieme décrit la phase durant laquelle le béton
réduit irréversiblement sa porosité sous I’effet de la compaction. La perte de cohésion
de la matrice cimentaire du béton se manifeste egalement dans cette phase. Elle est
représentée dans le modéle par une décharge élastique non linéaire. Le troisieme
domaine correspond au milieu consolidé, ou tous les pores du béton sont totalement
fermés, la rigidite du béton est alors supeérieure a la rigidité du matériau poreux initial, la
cohésion de la matrice cimentaire est complétement perdue. Le milieu se comporte

! CEA Gramat
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3.1 Présentation génerale du modele PRM couplé

comme un empilement de «grains » compactés, ce qui génere un comportement

élastique non linéaire.
Lors de I'utilisation du mode¢le, cette courbe est construite a partir des données

d’entrées de I’utilisateur. Elle permet de déterminer la contrainte moyenne au sein du

matériau en fonction des déformations volumiques et de la réduction de la porosité. On
peut noter que la réduction de porosité du matériau dépend uniquement de la contrainte

moyenne, I’influence de la contrainte déviatorique sur le comportement volumique du

matériau n’est pas prise en compte.

Om A
!

Gmcons
1

»
»

-
v : ! K_ -
Gm_min_ini M Ograin - Evcons €y

_———

Figure 3-11. Schématisation du comportement volumique du béton sec selon le modéle de Krieg &

Swenson

Lors de I'intégration dans le code de calcul, un point M interne représentant la

déformation volumique maximale au cours de chargement est utilisé. Il sert de seuil de
plasticité en déformation (£} > 0). Le schéma de construction s’exprime par (Pontiroli,

1995) :

ghtdt = gl + Ag,

En chargement : Ae, >0

€U 2 el gy = el oftit =ofl(el)

En déchargement : Ag, <0

t+dt
((gv - gvmin); Kmax' Kmin;

é-_:11;+dt < 85 &y > €£+dt 0.11;1+dt =0,

(EM - Evmin))
Ou:

de la déformation volumique gy et des pentes Kpax et Kmin.

[3-43]

[3-44]

[3-45]

€vmin est la déformation volumique minimale a la décharge. Elle dépend de 1’¢état
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Kmax €t Knin sont respectivement la pente de déchargement au début et a la fin du

déchargement comme montré sur la Figure 3-11. Ces deux variables évoluent

linéairement avec la déformation volumique gy entre le module tangent élastique

Kp; et le module tangent a pression de consolidation Kgpain pour Kpax ; entre Kpy et

le module tangent en fin de décharge Kograin pour Kpmin.

Grace a ce schéma, la non-linéarité en décharge du matériau observée
expérimentalement peut étre simulée.

Comportement déviatorique, seuil de plasticité

Le comportement déviatorique est calculé séparemment du comportement
volumique. Pour calculer la contrainte déviatorique, une prédiction ¢élastique est d’abord
effectuée :

g, = o +2GAe? [3-46]

AVec :

- Agdincrément du tenseur des déformations déviatoriques (chargement
tridimensionnel)

- G module de cisaillement. Ce module est calculé a partir du module de
compressibilité K (K=Aon/Ag,) connu grace a de la courbe de comportement
volumique.

La mesure du déviateur des contraintes est ensuite réalisée en calculant la
contrainte équivalente de Von Mises sous la forme :

[3-47]

Cette contrainte doit étre comparée avec la contrainte maximale donnée par le seuil de
plasticité du matériau. Ce seuil est défini dans le plan (om,q) ou g représente le déviateur
des contraintes (cf. [Figure 3-12]). Le seuil limite est défini en fonction de 3 parameétres
ao, a1, a. La fin du seuil de rupture est bornée par un plateau horizontal gmax (seuil de
rupture défini par Iutilisateur).

qo = min (\/aO + a,0m + azarzrl» CImax) [3_48]

Ou op est la contrainte moyenne actuelle obtenue dans I’histoire du chargement
volumique.

Si q dépasse la surface seuil (g>q,), la norme de la contrainte déviatorique est réduite
de facon a rester sur cette surface par la formule [3-49] :

¢ =Ro? avec R =min (‘2—0, 1) [3-49]

IS
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La contrainte totale est ensuite calculée a partir de cette contrainte déviatorique et de la
contrainte moyenne.

d 4 [3-50]

IS

Il
IS
ng

q 4
Qo=+ ay + a 0, + a,03

qmax

Seuil de plasticité

Domaine élastique

»
>
Om

Figure 3-12. Etat limite en cisaillement du béton sec d’apreés le modele de Krieg & Swenson

Prise en compte du taux de saturation

Les effets de 1’eau sont pris en compte a travers la notion de contrainte effective.
Les approches de type « loi des mélanges » qui supposent la loi d’interaction a 1’échelle
microscopique entre les deux phases (fluide + solide) sont utilisées dans ce modéle pour
caractériser le comportement du béton partiellement saturé. Deux types de modeles qui
relient les déformations volumiques a la contrainte moyenne et a la pression de I’eau :
un modele série et modeéle parallele (cf. de [Figure 3-13] a [Figure 3-14]).

Dans le modeéle en parallele (cf. [Figure 3-13]), les déformations volumiques de la
structure solide et des vides sont supposées identiques. La contrainte de mélange est
alors calculée par la formule :

Ommeg (EU) = Om sec (ev) + NPeau (51; - Evps) [3-51]

£, = Egraln = geau [3-52]

Ou n représente le volume d’eau sur le volume de la phase solide et ey la
déformation volumique a la consolidation.
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Kseec nKeau
Grain
KL, jeu
a) b)
Figure 3-13. Représentation du modéle parallele : a) Représentation schématique, b) Modélisation

mécanique

Dans le modeéle de type en série (cf. [Figure 3-14]), la contrainte moyenne dans la
phase solide est supposée égale a la pression dans la phase liquide. Dans ce cas la
déformation totale est considérée égale a la somme des déformations de la structure
solide et de la phase liquide.

Ommeg — O9m grain = Peau [3-53]
g, = eJ74" 4 geau [3-54]
KSeGC
. p i
& jeu KL, npatin
Grain Keau
v
a) b)
Figure 3-14. Représentation du modele série : a) Représentation schématique, b) Modélisation

mécanique

Selon I’hypothé¢se de calcul, le matériau est décomposé en une phase solide, des
vides remplis d’air et des vides remplis d’eau. Tant que la porosité remplie d’air n’a pas
été completement refermée, le matériau n’est pas consolidé et 1’eau n’intervient pas
dans le comportement du matériau, quel que soit le type de calcul utilisé (courbe avant
d’atteindre le point de consolidation (cf. [Figure 3-15])). Au-dela du point de
consolidation, la présence d’eau est prise en compte a la fois pour le comportement
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volumique et pour la courbe d’état limite (courbe au-dela du point de consolidation en
présence d’eau (cf. [Figure 3-15] et [Figure 3-16])).

A Point de consolidation sec A
Om q

Point de consolidation

avec ’eau \

eff

S qmax
o :
&v : O.;ff Om
Figure 3-15. Prise en compte du taux de Figure 3-16. Prise en compte du taux de
saturation dans le modele PRM couplé : saturation dans le modele PRM couplé:
comportement volumique Seuil de contrainte déviatorique

La contrainte effective qui sert a calculer les contraintes déviatoriques, est définie
comme telle :

a,flf = om avant la consolidation [3-55]
oI = 6P apres la consolidation [3-56]

Ou o} est la contrainte moyenne effective au point de consolidation. Quand le

matériau n’est pas consolidé, la contrainte moyenne effective est égale a la contrainte
moyenne dans le milieu sec. Une fois le matériau consolide, la contrainte moyenne
effective est égale a la contrainte moyenne de consolidation, quel que soit la contrainte
moyenne de mélange. Ce dernier point a pour effet de borner le déviateur des
contraintes une fois que le point de consolidation est atteint (cf. [Figure 3-16]). Le taux
de saturation du matériau influence ainsi fortement la courbe représentant le seuil de
plasticité.

3.1.3. Couplage des deux modeles

Une des limites inhérentes au modele d’endommagement PRM est qu’il ne peut
pas simuler correctement le seuil d’état limite en cisaillement et le mécanisme de
fermeture de la porosité du béton sous fort confinement. Si a faible confinement, le
béton est complétement endommagé en compression (D, = 1) (par exemple du fait d’un
chargement de type compression simple), si un chargement triaxial de compression est
ensuite exercé au méme point, la résistance restera nulle quel que soit le confinement

appliqué (essai hydrostatique). La réponse du mode¢le a un tel chargement n’est donc
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pas physique car en réalité le matériau retrouve totalement sa raideur au fur et a mesure
que le confinement augmente. Les fissures se referment petit a petit de facon a
reconsolider le matériau.

Pour régler cette difficulté, une variable aj,. est introduite pour contréler le niveau
de confinement du matériau. ap,. vaut 1 pour les chargements non confinés (contrainte
uniaxiale) et 0 pour les chargements confinés (déformation uni-axiale ou type essai
cedométrique). ap. est donc utilisée pour pondérer I'influence du modele KST par
rapport au modéle PRM. Cette variable de couplage des deux modeles définit une zone
de transition, entre la surface de rupture en endommagement pure a faible confinement
(ap. = 1), et la surface de rupture en plasticité quand la structure est a fort confinement
(ap. = 0) (cf. [Figure 3-17]).

Le calcul de ap. est réalisé en supposant que le comportement du matériau est
élastique. La formule [3-59] est établie en fonction de la contrainte de VVon Mises q , de

la contrainte moyenne &, et des coefficients de Lame Ao, po. Les contraintes q et 6,

sont déterminés a partir des contraintes principales effectives, en tenant compte de
I’endommagement 6 = ¢ /(1 — D):

G,y = _ 01+ 6 +0s [3-57]
3
. 1 A Az ica ~o [3-58]
q= E[(Ol_o'z) + (61 — 63)* + (6, — 63)?]
(3o + 2p0) % — 6Ug [3-59]
aDC = 9}10

Pour un chargement en contrainte uni-axiale de compression (essai de compression
simple) :

=236, donc ap. =1 [3-60]

Pour un chargement oedométrique :

6
q =W“02;105m donc ap. =0 [3-61]

apc est ensuite utilisée pour pondérer la variable d’endommagement D de la maniére
suivante :

D = (a.D; + a.D.)ap, Avec 0<ap.<1 [3-62]

Une illustration de la valeur de la variable ap. est présentée sur la Figure 3-17 :
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q 4 Compression Oedomeétrique
simple élastique
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4 ,’/ (XDC_ O

v

Om
Figure 3-17. lllustration de la variation de la variable ap. du modele PRM couplé

Apres le couplage, le modele PRM couplé est capable de simuler le comportement
du béton a différents gammes de de pression de confinement. L’algorithme de calcul du
modeéle PRM couplé est illustré sur la Figure 3-18. Le calcul est initialisé par la partie
volumique du modele KST. La déformation volumique totale a I’instant i+1 est calculé
a partir de la déformation volumique totale a I’instant i et de I’incrément de
déformation. La nouvelle contrainte moyenne est ensuite déduite a partir de la courbe de
compaction. Le module de cisaillement G est déterminé en fonction du module de
compressibilité K et du coefficient de poisson G=f(K,v), ce qui permet de calculer la
partie déviatorique du tenseur des contraintes sans endommagement o, = o +
2GA&?, puis le tenseur des contraintes totales o;,, = o1, — pl.

Le module ¢lastique de décharge est ensuite calculé et permet d’obtenir la partie
élastique du tenseur des déformations a partir du tenseur des contraintes. Ces
deformations é€lastiques servent d’entrées du modele d’endommagement pour calculer
les variables d’endommagement D; et D, puis le tenseur des contraintes
d’endommagement o£7™4°. Le nouveau tenseur des contraintes déviatoriques est estimé
a partir de ce dernier en prenant en compte une minoration (fonction de la distance au
seuil de plasticité). Le tenseur des contraintes totales au pas suivant peut alors étre
calculé.
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90

Incrément de déformation Ag

A 4

Calcul de la pression p due au phénomene de compaction (porosité, teneur

eneau) p=1(g)

A 4

Calcul du tenseur des contraintes déviatoriques
O-ic_ll_l = O-id + ZGAEd
avec G = f(K = raideur locale = Ap/Ag,)

A 4

Calcul du tenseur des contraintes :
— da
Oiy1 = Oj3q — DI

A 4

Calcul des deformations élastiques :

1+v v _
€j =~ 0ij — ETrace(a)&j
avec E = f (K = module de décharge)

y

Modeéle d’endommagement P.R.M.

(effets des vitesses de déformations, Hillerborg, amortissement, ...)

- Calcul du tenseur des contraintes ¢®"%,,;

A

Calcul du déviateur des contraintes /%, issue de o et Agf 40
avec prise en compte des contraintes effectives p = —trace(o£4*®)/3 pour

le calcul de la surface seuil

A 4

Reconstruction du tenseur des contraintes :

_ d
Oj41 = Oj4q — DI

Figure 3-18. Algorithme de calcul du modéle PRM couplé




3.2 Limites et défauts du modeéle PRM couple

3.2. Limites et défauts du modele PRM couplé

Méme si le modéle PRM couplé a une assez bonne aptitude a reproduire la
réponse d’une structure en béton lors de simulations de tests d’impact, sur des structures
dont I’épaisseur est mince (Pontiroli, 1995) (Pontiroli, et al., 2010), le modéle présente
encore des défauts a 1’échelle du matériau, notamment pour la partie du modele
¢lastoplastique de KST. Lors d’impact sur des structures en béton d’épaisseur
importante, le confinement présent au coeur de la structure peut atteindre des centaines
de MPa (Sugano, et al., 1993) (Gran & Frew, 1997). Ces défauts peuvent donc
influencer fortement le résultat de la simulation, en particulier dans cette gamme de
confinements modérés (sur le comportement volumique et la prise en compte de I’eau)
(Vu, 2007). L’hypothése du couplage qui suppose un comportement du matériau
élastique pose aussi des problémes d’inhibition de 1’endommagement du matériau pour
cette gamme de confinements intermédiaires (Dupray, 2008). A travers 1’utilisation du
modéle a I’échelle du matériau, toutes ces limites seront présentées dans cette partie du
mémoire. Le matériau utilisé dans cette partie, pour identifier le modele, est le béton
R30A7 (Vu, 2007), plutdt que béton C50 utilisé dans le projet IRIS (IRIS, 2010-2012)).
L’intérét est que 1’on dispose de nombreux resultats expérimentaux de tests triaxiaux
pour ce béton-la.

3.2.1. Découplage entre le comportement volumique et le comportement

déviatorique

Afin d’identifier les défauts du modéle PRM couplé concernant le comportement
volumique, certains tests triaxiaux sont simulés a des niveaux de confinement, variant
de 50 MPa a 650 MPa (cf. [Figure 3-19b]), et comparés avec les résultats
expérimentaux sur le béton R30A7 sec (Sr =11%) (cf. [Figure 3-19a]). Sur les courbes
expérimentales, si I’on compare la déformation volumique totale générée pendant phase
déviatorique du test triaxial a 200 MPa de confinement et la déformation volumique
totale générée pendant la phase hydrostatique du test triaxial a 650 MPa de confinement
a méme niveau de contrainte moyenne, on trouve que la déformation volumique totale
générée dans la phase déviatorique est beaucoup plus importante que celle générée dans
la phase hydrostatique. Cette caractéristique du béton est bien expliquée par le fait que
la contrainte déviatorique accentue la compaction d’un matériau poreux (Vu, 2007). En
comparaison, les résultats numériques simulés par le modele PRM couplé n’ont pas
montré cet effet. En conséquence, les déformations volumiques expérimentales finales
sont plus élevées que les déformations volumiques numeériques. Ce defaut du modeéle
provient du fait que le comportement volumique et le comportement en cisaillement
sont découplés, le seul lien entre ces deux mécanismes est la courbe d’état limite en
cisaillement qui est une fonction de la contrainte moyenne. Une proposition
d’amélioration de ce défaut sera présentée dans le paragraphe 3.3.1.

91



Chapitre 3 : Modele de comportement PRM couplé

1000 o 1000 o
650 MPa /} 650 MPa
800 /, 800
600 g 600 -
£ | 2 /
E 400 i E 400 ’
o) b d
/ﬁ 200 MPa " 200 Mpa
200——£=100 MPa 200 ~=100 MPa
o~ 50MPa | o SOMPa |
0 2 4 6 8 10 12 0 2 4 6 8 10 12
sv(%) g, (%)
a) b)

Figure 3-19. Essais triaxiaux sur le béton R30A7 a différentes pression de confinement :
comportement volumique (Vu, 2007). a) Essais expérimentaux, b) Simulation avec le modele
PRM couplé

3.2.2. Influence de la teneur en eau

L’objectif de ce travail de these est de développer un modéle numérique capable
de simuler le comportement des structures massives en béton sous divers types de
chargement (les explosions, les impacts). Ces structures peuvent étre des ouvrages
d’art, des centrales nucléaires... L’épaisseur de leurs parois étant importante, la
cinétique de dessiccation a I’air du béton dure trés longtemps pour ces structures
(Baroghel-Bouny, et al., 1999). Cela signifie que pendant la durée de vie de I’ouvrage le
degré de saturation n’est pas uniforme, il varie en fonction de sa profondeur. Au ceeur
des parois, le béton est presque saturé tandis que le parement est rapidement sec. Or,
sachant que le comportement du béton sous fortes contraintes dépend fortement du
degré de saturation du béton (Vu, et al., 2008), la réponse du modéle PRM couplé en
fonction de ce taux de saturation nous intéresse.

3.2.2.1. Influence de I’eau sur le comportement volumique

Dans le modéle PRM couplé, deux modes de prise en compte de I’influence de
I’eau peuvent étre utilisés. Afin de montrer la différence entre les résultats donnés par
ces deux méthodes, on a réalisé des simulations de tests hydrostatiques jusqu’a 650
MPa de confinement pour béton R30A7, dont le degré de saturation est 85%. La
comparaison des résultats numériques avec ceux du test expérimental est présentée sur
la Figure 3-20. On constate que les points de consolidation déterminés par le modéle en
série et par le modele paralléle sont différents pour un méme béton et pour un degré de
saturation identique (Sr = 85%). Or, le point de consolidation ne devrait dépendre que
de la maniere dont les pores du béton sec se referment, le modele n’est donc pas
réaliste. Ce fait influence également le calcul du seuil d’état limite en cisaillement du
modeéle en fonction du degré de saturation (cf. [Figure 3-22] et [Figure 3-23]). On
proposera une amélioration de ce point dans le paragraphe suivant.
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Figure 3-20. Simulation du test hydrostatique a 650 MPa de confinement sur du béton R30A7, avec
un degré de saturation de 85%. Comparaison du modéle en série, du modele paralléle et du test

3.2.2.2. Influence de ’eau sur le seuil de cisaillement

La limite de cisaillement du béton est influencée par le niveau de la pression de
confinement appliquée et par le taux de saturation (Vu, et al., 2008). Le modéle PRM
couplé est construit de facon a représenter cette caractéristique du béton. Des
simulations de tests a différents niveaux de confinement et degrés de saturation ont été
réalisées, dont les résultats sont présentés sur les Figure 3-22 (modeéle parallele) et
Figure 3-23 (modele série) et comparés avec les résultats expérimentaux (cf. [Figure
3-21]). L’observation montre que les résultats fournis par le modele parallele sont plus
proches des résultats expérimentaux par rapport a ceux donnés par le model en série.
Cette différence vient de la différence dans la détermination des points de consolidation
des deux modes de calcul.

1000 ; 1000 , , »
Sec g Calcul en Sec A
800 e 800 -
—~ /,"F —_ ,;’,/ 50%
© 600 - 50% © 600 - -E7O ;
> L7 0 > | 0
S 400 . — 7 9_439 S 400 g
e/”gl- 85% *,”’ 85(y0
200#&#------*---------L - 200 ‘
A 100% 1 100%
0'* { OF—H--* ------ He-—= -~ -*
0 200 400 600 800 1000 0 200 400 600 800 1000
c_(MPa) o _(MPa)
m m
Figure 3-21. Etat limite en cisaillement en Figure 3-22. Etat limite en cisaillement en
fonction du taux de saturation du béton fonction du taux de saturation du béton
R30A7 (tests expérimentaux- (Vu, 2007)) simulé par le modele PRM couplé (modele
paralléle)
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Figure 3-23. Etat limite en cisaillement en fonction du taux de saturation du béton simulé par le
modeéle PRM couplé (modéle série)

Les résultats donnés par le modéle paralléle sont assez proches de ceux des tests
triaxiaux expérimentaux, aux degrés de saturation inférieurs a 85%. En revanche, la
réponse du modéle aux degrés de saturation supérieurs a 85% n’est pas satisfaisante.
Cette différence vient certainement du fait que le modele de plasticité proposé sous-
estime 1’augmentation de la résistance au cisaillement du béton une fois la porosité libre
refermeée, pour les forts degrés de saturation.

3.2.3. Variable de couplage ap. de deux modéles

Comme présenté dans le paragraphe 3.1.3, le couplage entre le modeéle
endommageable et le modéle élastoplastique est assuré par la variable apc, calculée par
les formules [3-57], [3-58] et [3-59]. L’idée de ce couplage est d’interpoler, en fonction
de la direction du trajet de chargement, les valeurs de op. entre 1 et O, correspondant
respectivement aux chemins de chargement de compression simple et oedométrique.
Pour simplifier les données d’entrées dans le modele couplé, ces deux chemins sont
définis en supposant que le matériau est élastique. Sachant qu’il existe toujours un
écoulement plastique di a la fermeture de la porosité sous I’effet de la pression
moyenne importante, le chemin de chargement oedométrique expérimental reste
toujours en dessous de celui du matériau élastique. L hypothese semble surestimer donc
la zone élastique du modele (cf. Figure 3-24]). Par ailleurs, dans les formules utilisées,
la variable apc ne dépend pas de 1’angle de Lode, ce qui une simplification par rapport
au comportement expérimental du béton selon les chemins de chargement complexes
dans I’espace des contraintes (comportement en extension par exemple).
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Figure 3-24. lllustration de la variation de la variable ap. en fonction de I’état de contrainte

3.3. Amélioration du model PRM couplé

Aprés avoir identifié un certain nombre de défauts du modele PRM couplé, les
améliorations proposées sont présentées dans cette partie.

3.3.1. Effet de la contrainte déviatorique sur le comportement volumique

Un des défauts du modele PRM couplé est qu’il n’est pas capable de prendre en
compte I’effet de la contrainte déviatorique sur le comportement volumique du béton,
du fait de la relation biunivoque entre la contrainte moyenne et la déformation
volumique.

Cette relation est une donnée expérimentale d’entrée du modele pour laquelle la
courbe de compaction de la phase hydrostatique est utilisée. Cette courbe hydrostatique
n’est plus représentative si le béton est soumis a une charge déviatorique, car la
contrainte déviatorique accentue la compaction du matériau (Gabet, et al., 2008). Pour
améliorer le modele, 1’idée initiale est conservée mais la courbe de compaction issue
d’un essai oedométrique est ajoutée comme une donnée d’entrée. L’intérét est, d’une
part, que cette donnée est facilement accessible a la mesure et, d’autre part, que 1’essai
cedométrique est un essai, non dilatant, dont le chemin de chargement reste en dessous
de la courbe d’état limite du béton. De plus, le chemin de chargement associé a cet essai
est un de ceux qui maximisent la compaction du béton.

La construction du modéle modifié repose sur les hypotheses pragmatiques
suivantes :

La courbe de comportement volumique du béton n’est plus supposée biunivoque.
Celle-ci est simplement supposée bornée d’une part, par la courbe volumique
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hydrostatique supposée minorer &, pour oy donné et par la courbe volumique
cedométrique supposée majorer &, pour o, donneé (cf. [Figure 3-25]).

Om

Exemple de courbe

de compaction suivie
Courbe P 4

Hydrostatique

Courbe Oedométrique -’

»
»

Ev

Figure 3-25. Principe de calcul du comportement volumique dans le modele PRM modifié : courbe
avec les marques d’étoiles représente le comportement volumique hydrostatique, courbe avec les
marques triangulaires représente le comportement volumique oedométrique, courbe avec les
carrées représente le chemin de chargement volumique actuel du modele

La variation de contrainte moyenne dop, est ensuite supposee étre une
combinaison linéaire des 2 bornes ci-dessus, dont les coefficients dépendant de la
direction de chargement :

dp = adeg, [3-63]
_ _ . [ (dq/dp) 3-64
a=ay+ (ap — ay)Min [(dq/dp)o,l] [3-64]
Ou: ay =dp/de, pour un chemin hydrostatique (&)
oo = (dp/de,)o pour un chemin oedométrique (&)
dg/dp = direction du chemin de chargement
(dg/dp)o = direction du chemin de chargement oedométrique
Avec cette relation, la contrainte moyenne calculée prend en compte I’effet de la
contrainte déviatorique. Pour un chargement hydrostatique, il n’y a pas de la contrainte
déviatorique, le chemin de chargement suit celui de la courbe hydrostatique. En
revanche, pour des chargements triaxiaux quelconques, la compaction deviendra plus

importante mais sans pouvoir dépasser celle mesurée expérimentalement au cours d’un
essai oedométrique.

Détermination du point de consolidation

Du fait de la prise en compte de I’effet de la contrainte déviatorique sur le
comportement volumique, un nouveau critere pour déeterminer le point de consolidation
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initial doit étre établi. Lorsque le béton est sec, le point de consolidation reste le dernier
point des courbes expérimentales de compaction entrées dans le modele. En revanche,
lorsque le béton est humide, une partie des pores est remplie par I’eau libre. Le point de
consolidation défini comme le point pour lequel toute la porosité rempli d’air est
refermée est donc decalé vers des valeurs plus faibles de €, (point M [Figure 3-26]).
Dans le nouveau modele, ce point est défini comme le point d’intersection entre la
courbe de comportement volumique du chemin de chargement suivi P(e,) (cf. [Figure
3-26] — courbe rouge avec les carrées) et la courbe de décharge élastique non-linéaire
qui correspond a la fermeture compléte des pores rempli d’air du béton g(e,) (cf. [Figure
3-26] — courbe verte pointillé). Analytiqguement, ce point M est déterminé en trouvant la
racine de 1’équation [3-65] :

P(e,)=9(¢,) [3-65]
Cm A
Exemple de
courbe de
compactlon sulvie it
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Hydrostatique H(enon) o /,’
M(eM o M /," I,'i\
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/. ’
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Figure 3-26. Principe de calcul du comportement volumique du modéle PRM modifié :
Détermination du point de consolidation du béton partiellement saturé

Grace a cette amélioration, le point de consolidation M n’est plus fixé en fonction
de Sr au début du calcul comme dans le modele couplé initial mais varie en fonction du
chemin de chargement réellement suivi par le matériau. Si le béton est soumis & un
chargement hydrostatique, ce point M coincide avec le point H, et pour un chargement
oedométrique avec le point O.

3.3.2. Effet de ’eau

Pour caractériser le comportement d’un milieu poreux a 1’échelle homogénéisée
en fonction de ses propriétés a 1’échelle microscopique, deux types d’approche
coexistent. Des approches de type « loi des mélanges » qui supposent la loi d’interaction
a I’échelle microscopique entre les deux phases (fluide + solide) telle les modeles série
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ou paralléle. Des approches de type « poro-mécanique » ou « théorie de Biot-Coussy »
qui supposent que les concepts de la MMC restent valables a 1’échelle macroscopique a
laquelle les deux phases (fluide + solide) se superposent.

Dans le modéle PRM couplé, la contrainte effective est utilisée pour prendre en
compte la présence de I’eau dans le béton confiné en utilisant la premiére approche. Le
défaut de cette approche est que le comportement du matériau devient élastique apres
avoir atteint le point de consolidation, ce qui n’est pas observé expérimentalement (cf.
[Figure 3-20]). Dans la nouvelle version du modéle, I’approche poro-mécanique sera
utilisée pour prendre en compte 1’effet de 1’eau libre.

Dans la nouvelle version, tant que le point de consolidation n’est pas atteint, le
béton humide est supposé se comporter comme du béton sec. Le milieu poreux étudig,
le béton, est ensuite supposé se composer d’une phase solide (le squelette), et d’une
phase fluide occupant tous les vides (Coussy, 1995). La notion de contrainte effective
est alors utilisée pour séparer, dans le calcul, la pression de fluide de la pression totale.

Otot = Oy + bp [3-66]

Avec oy la contrainte totale, oy la contrainte transmise par la matrice a 1’échelle
macroscopique, p la pression interstitielle, b le coefficient de Biot qui dépend de la
nature de la porosité.

Le calcul de la pression interstitielle est toujours le méme que celui utilisé dans la
version originale du modele PRM couplé, a savoir I’équation d’état de Mie Gruneisen
(Davis, 1972) (Pontiroli, et al., 2010):

_ pOCg (Sv - gvps) ll FO (Sv - Svps)
= -1 -
2
(1 — s(ev — evps))
Ou Cy est la vitesse de 1’onde sonore (Co = 1500m/s), po est la masse volumique (p0 =

1000 kg/m?® pour I’eau), s et Iy sont deux coefficients de Mie Gruneisen (s = 1.75 et I
= 0.28 pour I’eau). Ep est I’énergie interne par unit¢ de masse. Cette énergie

l + FO.DOEm [3'67]

généralement faible, est négligeable pour 1’eau considérée a la température et a la
pression ambiante. Sauf dans le cas trés particulier des explosions nucléaires proches
de la surface ou, dans une zone tres localisée autour du point d'explosion, le sol est
porté a des températures et a des pressions trés élevées en raison d'un important dép6t
d'énergie par transfert radiatif. En dehors de ce cas, le dernier terme de I'équation de
Mie Gruneisen peut étre négligé. C'est ce qui a été fait ici. Cette simplification présente
en plus l'avantage de simplifier les calculs.

owm et b peuvent étre obtenus par les formules suivantes (Coussy, 1995) :

Oy = KOEU [3-68]
poq1_ o [3-69]
K
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3.3 Amelioration du model PRM couplé

Ko représente le module de compressibilité du matériau drainé, &y est la déformation
volumique a I’échelle homogénéisée, Ks le module de compressibilité du squelette. A
partir de 1’équation [3-69], dans le cas particulier ou Ko << K, b est proche de 1,
I’équation [3-66] se simplifie et devient oyt = om + p (formule de Terzaghi). Au
contraire, lorsque Ko ~ K, cas d’un matériau non poreux, b tend vers 0. Enfin, a partir
de I’homogénéisation d’un milieu poreux drainé, le rapport Ko/Ks peut étre estimé de
maniére suivante (Kendall, et al., 1983) :

Ko _ o 133 [3-70]
Ks_(l ®)

Ou ¢ est la porosité actuelle du milieu poreux.

Om#4 Loi des mélanges

] L Nouvelle approche: Pigjange = om + bp

, Contrainte supportée par squelettes oy,

/ » Point de consolidation
/ 8V

»
»

Figure 3-27. Principe de calcul de la contrainte de mélange dans le nouveau modéle poro-
mécanique proposé

Le principe de calcul du nouveau modele PRM couplé en utilisant 1’approche
poro-mécanique dans le calcul de contrainte moyenne de mélange est présenté sur la
Figure 3-27. Avec cette nouvelle approche, lorsque le matériau atteint le point de
consolidation (fermeture des pores remplis d’air), le comportement volumique du béton
reste non-linéaire di fait des vides remplis d’eau qui continuent a se compacter sous
I’effet de I’augmentation de la contrainte.

Comportement volumique en décharge apres avoir atteint le point de consolidation

L’intérét de 1’approche proposée est qu’elle permet au modéle de décrire le
comportement plastique du béton aprés avoir atteint le point de consolidation M (cf.
[Figure 3-28]), au lieu de supposer un comportement élastique comme dans le modéle
initial (cf. [Figure 3-15]). L hypotheése est faite qu’aprés avoir complétement fermé les
pores remplis d’air, 1’eau est comprimée. Son volume est réduit au fur et & mesure que
les pores remplis d’eau se referment sous la compaction. Ainsi, apres la décharge, un
état différent par rapport au modele PRM couplé original est atteint car il existe une
déformation résiduelle supplémentaire due a la compaction des pores saturés dans la
phase de chargement. Pour simplifier, le comportement en décharge aprés le point de
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Chapitre 3 : Modele de comportement PRM couplé

consolidation est suppose élastique lineaire. La pente de décharge Kgecharge €St définie
linéairement entre deux points (&vmin_sec, Pmin_sec), POINt a la fin de la décharge du béton
sec, et (&vmax, Pmax), point en début de déchargement chargement (cf. équation [3-71]).
Cette pente est par ailleurs bornée entre Kcharge, pente de chargement, et Kgnin, pente de
chargement élastique apreés fermeture totale de la porosité : Kcharge < Kdecharge < Kgrain.

Pmax - Pmin sec
Kdécharge = - [3-71]

Eymax — Evmin_sec

Le point (&ymin_sec, Pmin_sec) €St déterminé, grace aux formules utilisées lors du calcul de
la contrainte effective de la matrice oy (sans tenant compte de I’cau) (cf. [Figure 3-28]).
Le calcul de cette contrainte est réalisé en considérant que le béton est sec (Rouquand,
1997), (Pontiroli, et al., 2010) :

Pmin_sec = Pyt “(1 — M) * min (1' {Pcon_sec=Pmax _sec) )] + Kograinl [3-72]

Kgrain Pcon_sec_Pl_élastique Kgrain
) _ _ Pmax—Pmin_sec I? — K K. . [3-73]
gvmln_sec - gvmax K avec - f( max_sec’ mm_sec)
Om 4 s P
Théorie poro-mécanique
Prmélange = Om + bp Kgrain
o _ . L
Point de consolidation
Point de consolidation du béton sec (Peon sec)
du béton Om
partiellement sature Prmax .« K charge
1
max_sec
Pcons : -
A 1
/) |
1
Kde’charge :
Plfélaslique : KOgrain gy

L — »

// -
1
Peut | '

1
(Svmin_sem Pmin_sec) Evmax

Figure 3-28. Principe de calcul de la contrainte de mélange lors d’une décharge dans le nouveau
modeéle proposé

3.3.3. Amélioration du calcul de 1la variable d’inhibition de

I’endommagement (o.p.)

Comme présenté dans la partie 3.2.3, la méthode de couplage du modele PRM
couplé ne prend pas en compte I’angle de Lode dans sa formulation. De plus,
’utilisation d’un trajet de chargement oedométrique €lastique semble trop simpliste
pour bien décrire la transition entre le modele d’endommagement et le modele élasto-
plastique lors d’un chargement triaxial.
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3.3 Amelioration du model PRM couplé

Pour remédier a cette lacune, on propose de s’appuyer sur une méthode de
couplage proposé par Thabet et al. (Thabet & Haldane, 2000). Cette méthode utilise la
méme idée que le modéle PRM couplé. Trois zones associées a différents modes de
défaillance du béton sont ainsi definies: zone de I’endommagement pure, zone
correspondant a la surface de rupture en plasticité, et zone de transition entre les deux.
La variable de couplage oeq est définie de maniére a satisfaire 1’équation [3-74], en

fonction de la contrainte moyenne &, et la contrainte de Von-Mises § = ./3/,, et
I’angle de Lode 0. Les contraintes g et &,, sont déterminés & partir des contraintes

principales effectives, en tenant compte de I’endommagement 6 = o /(1 — D) :

Om

GcosO — =0 pour 0°<6 <60° [3-74]

eq
En utilisant cette équation, la variable de couplage du modéle PRM couplé inhibe
encore trop 1’endommagement dans la zone d’impact lors de simulation des tests de
perforation (cf. chapitre 4). Afin de reproduire plus de I’endommagement, la contrainte
moyenne effective dans 1’équation [3-74] a été remplacée par la pression de
confinement p (p = 6,, — G/3), ce qui ameéne a 1’équation [3-75] :

GcosO — =0 pour 0°<6<60° [3-75]

20,4

Les modes de défaillance peuvent étre identifiés comme suit:
- Endommagement pur : a,, < 1
- Inhibition compléte de I’endommagement : a4 = K

- Mode de rupture mixte entre la fissuration et I'écrasement plastique : 1 < a4 <
K

N 1+ .. . R
Ou = j , avec v le coefficient de Poisson. Si v = 0.2, alors K = 2.

La Figure 3-29 illustre les zones de défaillance dans le plan hydrostatique (om, ).
Sur cette figure, la variable o.q est décrite par I’équation [3-75] pour tous les trajets de
chargement. Dans le cas ou le béton est soumis a une compression triaxiale, 6 = 60°,
donc cos(0) = 1/2, la variable owq est obtenue a partir de 1’équation [3-76], et présentée
sur la Figure 3-29 - partie 6 = 60°. Sinon, quand le béton est soumis a une charge
d’extension, 6 = 0°, donc cos(6) = 1, cette variable aeq est est obtenue a partir de
I’équation [3-77], et présentée sur la Figure 3-29 - partie 6 = 0°.

3p

q- w 0 pour 6 = 60°(Compression triaxiale) [3-76]
eq

. 3p 0 0 — o0 ‘

q 200, pour = 0° (Extension) -
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. 3P
A ! K
; q-3p=0 -k
/ Oeg =1
Zone d’endl;)mmagement/// it \

Jure /

- 1<ag<K -2 Seuil d’état limite en

compression triaxiale

/

v

Seuil d’état limite
en extension

Zone d’endommagement pure

Oeq = K

3p 3p
- 30 _, 3D _
1= =75 =0

q

v

Figure 3-29. Zone de I’espace des contraintes définies par les différentes valeurs de la variable o,

La variable ap. du modéle PRM couplé varie entre 1 (endommagement pure) et 0
(élasto-plasticité pure) tandis que la variable proposée par (Thabet & Haldane, 2000)
varie entre 1 et K respectivement pour des modes de rupture similaires. On réalise donc
une transformation linéaire entre ces deux variables pour pouvoir utiliser aeq dans le
modele PRM couplé :

K_aeq 1+U 3_78
@e=T—q avec K=7_5, b
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3.4 Identification et validation du modele avec la prise en compte des améliorations

3.4. ldentification et validation du modele avec la prise en compte des

améliorations

L’identification du modele PRM couplé amélioré est d’abord réalisée sur le béton
standard R30A7 et comparé avec les résultats expérimentaux disponibles pour différents
niveaux de confinements et différents degrés de saturation (Vu, 2007). Une deuxiéme
identification est ensuite realisée sur le micro-béton C50 utilisé lors du workshop IRIS
(IRIS, 2010-2012) avant de lancer les simulations des tests d’impact. Cette
identification est validée en comparant le modele modifié avec les résultats de tests
expérimentaux présentés dans le chapitre 2.

3.4.1. Béton standard R30A7

L’identification du mod¢le repose principalement sur les essais triaxiaux jusqu’a
650 MPa de confinement. Elle demande des données d’entrées pour les deux modéles :
le modéle d’endommagement et le modele élastoplastique.

Tableau 3-2. Données d’entrée du modele d’endommagement (béton R30A7)

N° | Parametres Désignation Unité Valeur

1 Eo (>0) | Module Young N/m? 3.10%

2 vo (>0) Coefficient de Poisson = 0.16

3 o1 (<0) | Résistance en traction N/m? 3.03 10°

4 c. (>0) | Résistance en compression N/m? - 36.8 10°

5 orina (>0) | Contrainte en traction résiduelle N/m? 0.0

6 B (>0) Coefficient de Mazars - 1-1.05

7 | oo (<0) | Contrainte de fermeture de fissure initiale N/m? -3.03 10°

8 ot (>0) | Point de concentration lors de déchargement en N/m? 36.8 10°
compression du béton

9 Gs (>0) Energie de I’ouverture de fissure N/m 60

10 a; (>0) Premier coefficient de la vitesse de déformation en - 0 (test statique)
traction

11 b, (>0) Deuxieme coefficient de la vitesse de déformation - 0 (test statique)
en traction

12 B1 (>0) Coefficient de I’amortissement dans la domaine - 0.02
élastique

13 B, (>0) | Deuxiéme coefficient de I’amortissement généré - 0.05
par I’endommagement

14 | po(>0) | Densité Kg/m® 2278

Le Tableau 3-2 représente les paramétres du modéle d’endommagement. Le
Tableau 3-3 represente les parametres du modele élasto-plastique. Les lignes a fond
jaune correspondent a des données mesurées du matériau. Les autres valeurs sont
déduites a partir de données représentatives du béton standard R30A7. La resistance en
compression simple est mesurée a partir des tests sur des echantillons cylindriques de 7
cm de diamétre et 14 cm de hauteur. Les points des courbes de comportement
volumique hydrostatique et oedométrique (cf. [Figure 3-30]) sont donnees en annexe | -
Tableau 5-1 et Tableau 5-2, et les points des courbes représentant le trajet de
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Chapitre 3 : Modele de comportement PRM couplé

chargement oedométrique en fonction de la contrainte moyenne (cf. [Figure 3-31]) sont
données en annexe | - Tableau 5-3.

Tableau 3-3. Données d’entrée du modele élastoplastique (béton R30A7)

a) Seuil de résistance au cisaillement
a, (Pa?) a; (Pa) ay P elas tens (Pa) Omax (P2)
1.77E+14 2.21E+08 6.21E-01 1.000E+01 6.000E+09

b) Identification des courbes de compaction hydrostatique (cf. [Figure 3-30]- marqué par les carrées) et
oedométrique (cf. [Figure 3-30]-marqué par les losanges) et de la courbe représentant le trajet de
chargement oedométrique en fonction de la contrainte moyenne (cf. [Figure 3-31])

3000 —— 3600
-&-Hydrostatique /
2400l-Oedométrique //a 3000
< ~ 2400
$ 1800 3
= S 1800
£ 1200 =)
© .5 S 1200
600
r 600
0 |—Oedométrique|
4 8 12 16 20 0 600 1200 1800 2400 3000
g, (%) o (MPa)

Figure 3-30. Courbe de la contrainte moyenne en | Figure 3-31. Trajet de chargement
fonction de la déformation volumique du test | oedométrique g, en fonction de la contrainte
hydrostatique et oedométrique (25 points) moyenne o, (25 points)

¢) Module de compressibilité volumétrique au point de consolidation du béton sec K, Module de
compressibilité volumétrique au point de consolidation du béton sec Kogr,in, Porosité, Teneur en eau

Kgrain CONS(Pa) Kograin décharge(Pa) Porosité_sec Teneur en eau Sr
3.80E+10 3.80E+10 12% Varie de 12% a 100%

Simulation des tests triaxiaux et validation du modéle a I’échelle du matériau

Conséquence de la prise en compte de D’effet de la contrainte déviatorique sur le

comportement volumique et le comportement axial

Des simulations des tests triaxiaux pour des confinements de 50 MPa et de 100
MPa sont réalisés et comparés aux tests sur le béton R30A7 sec (Sr = 12% (Vu, 2007)).
Les résultats numériques donnés par le modéle initial et le modele amélioré sont
également comparés (cf. [Figure 3-32]). Méme si le modéele PRM couplé initial donne
une bonne prediction du niveau de contrainte maximale atteinte, la déformation
volumique maximale obtenue est assez loin de celle mesurée des tests expérimentaux.
La modification réalisée pour prendre en compte ’'influence de 1’effet de la contrainte
déviatorique sur le comportement volumique du béton permet d’améliorer sensiblement
ces valeurs des déformations volumiques (cf. [Figure 3-32b]).

En outre, on constate sur la Figure 3-32a que cette modification joue également
sur le comportement axial du béton et permet de mieux reproduire les niveaux de
déformation axiale atteint lors des essais.
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Figure 3-32. Simulation des essais triaxiaux sur le béton R30A7 sec (Sr=12%) avec le modele
PRM couplé et avec le modele modifié : a) Comportement axial, b) Comportement volumique

Effet de la modification du modéle sur la prise en compte de I’eau

La Figure 3-33 montre le comportement volumique, obtenu lors de tests
hydrostatiques de 650 MPa de confinement sur le béton R30A7 a différents degrés de

saturation (70%, 85%, 100%).

800 . .
! ] ]
PRM original Exp-Sr100 Exp Sr85‘ Exp-Sr70
Sr85 / Sr70
I %
600 J sr70 /14, 4ec ]
Sr85 1 Sr100
T
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©
200
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Figure 3-33. Simulation des essais hydrostatiques avec le modéle PRM couplé et avec le modéle
modifié : Comparaison du comportement volumique avec les résultats sur le béton R30A7 de
différents degrés de saturation (Sr varié de 12% a 100%)

Aprés avoir atteint le point de consolidation, le comportement volumique du
matériau simulé par le modéle PRM couplé devient élastique, comme le montre par les
courbes en pointillés. Ce résultat de simulation est tres différent de ce que 1’on observe
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Chapitre 3 : Modele de comportement PRM couplé

expérimentalement. Les résultats donnés par le modele amélioré sont trés proches des
résultats expérimentaux, surtout pour les niveaux de saturation inférieurs a 85%. Le
résultat donné pour un degré de saturation de 100% n’est pas totalement satisfaisant,
mais est de tout de méme nettement plus réaliste que la prédiction du modele original.
De plus, la saturation a 100% d’un échantillon de béton n’est pas garantie car la
préparation d’un échantillon demande plusieurs étapes (collage les jauges, coque de
protection, cables, membranes en latex et en néoprénes). Le respect de cette condition
de saturation n’est donc pas facile a atteindre et il peut en résulter une imprécision sur le
résultat du test experimental.

3.4.2. Béton C50 (projet IRIS)

Aprés avoir validé les améliorations apportées au modele PRM, le modele est
utilisé pour simuler les tests d’impact du projet IRIS (IRIS, 2010-2012). L’identification
du modele avec le béton C50 est donc nécessaire pour définir les données d’entrée du
modele. L’identification du modeéle repose principalement sur les essais expérimentaux
réalisés dans le cadre de ce projet et présentés dans le chapitre 2 du mémoire.

Le Tableau 3-4 présente les parameétres du modéle d’endommagement. Le
Tableau 3-5 présente les paramétres du modele élasto-plastique.

Les points des courbes de comportement volumique hydrostatique et
oedométrique (cf. [Figure 3-36]) sont données en annexe Il-Tableau 5-4 et Tableau 5-5,
et les points des courbes représentant le trajet de chargement oedométrique en fonction
de la contrainte moyenne (cf. [Figure 3-37]) sont données en annexe Il - Tableau 5-6.

Tableau 3-4. Données d’entrée du modele d’endommagement (béton C50)

N° | Paramétres Désignation Unité Valeur

1 Eo, (>0) | Module Young N/m? 3.0 10"

2 vo (>0) | Coefficient de Poisson = 0.2

3 o1 (<0) | Résistance en traction N/m? 4.7 10°

4 c. (>0) | Résistance en compression N/m? -67.0 10°

5 orinat (>0) | Contrainte en traction résiduelle N/m? 0.0

6 B (>0) Coefficient de Mazars - 1-1.05

7 oro (<0) | Contrainte de fermeture de fissure initiale N/m? -4.710°

8 o, (>0) | Point de concentration lors de déchargement en N/m? 67.0 10°
compression du béton

9 Gt (>0) Energie de I’ouverture de fissure N/m 120.0

10 a; (>0) Premier coefficient de la vitesse de déformation en - 0.823 (0 pour des
traction tests statiques)

11 b, (>0) Deuxiéme coefficient de la vitesse de déformation - 0.329 (0 pour des
en traction tests statiques)

12 B1 (>0) Coefficient de I’amortissement dans le domaine - 0.02
élastique

13 B, (>0) | Deuxiéme coefficient de I’amortissement générée - 0.05
par I’endommagement

14 | po(>0) | Densité Kg/m® 2272.0
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Tableau 3-5. Données d’entrée du modele élastoplastique (béton C50)

a) Seuil de résistance au cisaillement

ag (Pa?) a; (Pa) ay P elas tens (Pa) Qmax (Pa)
5.0E+14 2.0E+08 1.0E+00 1.000E+01 6.000E+09

b) Identification des courbes de compaction hydrostatique (cf. [Figure 3-34]- marqué par les carrées)
(Tableau 5-4-annexe 1) et oedométrique (cf. [Figure 3-30]-marqué par les losanges) (Tableau 5-5-annexe
I1) et de la courbe représentant le trajet de chargement oedométrique g en fonction de la contrainte
moyenne (cf. [Figure 3-35]) (Tableau 5-6-annexe 1)

3000 : = 3600
-=Hydrostatique
24001~ Oedomeétrique //° 3000
—_ —~ 2400
$ 1800 J S
= / = 1800
€ 1200 =)
b 4 S 1200
600 5%9694’“ 600
0 \*Oedométrique\
0 4 8 12 16 20 0 600 1200 1800 2400 3000
8\,(%) O'm(MPa)

Figure 3-34. Courbe de la contrainte moyenne | Figure 3-35. Trajet de chargement oedométrique
en fonction de la déformation volumique du | g, en fonction de la contrainte moyenne o, (25
test hydrostatique et oedométrique (25 points) | points)

¢) Module de compressibilité volumétrique au point de consolidation du béton sec Kgz,in, Module de
compressibilité volumétrique au point de consolidation du béton sec Kograin, POrosité, Teneur en eau Sr

Kgrain CONs(Pa) Kograin décharge(Pa) Porosité (%) Teneur en eau Sr
(%)
3.80E+10 3.80E+10 11 70%

Simulation des tests triaxiaux

Effet de la prise en compte de la contrainte déviatorique sur le comportement axial et

volumique du béton

Les tests triaxiaux présentés dans le chapitre 2 sont simulés par les deux modeéles
pour comparer les effets des améliorations apportées sur le béton C50. Pour des
confinements faibles et modérés (jusqu’a 100 MPa), l’effet de I’eau sur le
comportement du béton est négligeable, seul ’effet de la contrainte déviatorique est
visible (cf. [Figure 3-36] et [Figure 3-37]). Comme ce qu’il a déja été montré avec le
béton R30A7, avant d’atteindre le pic de contrainte, les déformations volumiques
obtenues avec le nouveau modele sont plus proches des données expérimentales
qu’avec le modeéle original. Aprés le pic de contrainte, le comportement du modéle
amélioré devient tres 1égérement plus ductile que celui du modeéle originale. Ce dernier
point s’explique par le fait que la contrainte au pic est atteinte plus tardivement avec le
nouveau modele.
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Figure 3-36. Identification du modéle PRM modifié a partir des résultats d’essais sur le béton C50
(Sr =70% (IRIS, 2010-2012)) (la nouvelle variable de couplage ap. est utilisée dans ces deux
modéles) : comportement axial
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Figure 3-37. Identification du modéle PRM modifié a partir des résultats d’essais sur le béton C50
(Sr =70% (IRIS, 2010-2012)) (la nouvelle variable de couplage ap. est utilisée dans ces deux
modéles) : comportement volumique

Bien que le nouveau modele reproduise mieux que le modéle original les résultats
expérimentaux, un écart entre les résultats de simulation et ceux de I’expérience est
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3.4 Identification et validation du modele avec la prise en compte des améliorations

encore observé. En effet, le béton C50 utilisé lors de Workshop IRIS (IRIS, 2010-2012)
présente un comportement de fluage important du fait de sa humidité et de son volume
de ciment important. Or ce fluage n’est pas pris en compte lors de I’identification du
modele. L’idéal serait de caractériser ce fluage et de le soustraire des données
expérimentales. Cela n’a malheureusement pas pu étre réalisé dans le cadre de cette
these.

Effet de la nouvelle variable de couplage apc

Les Figure 3-38 et Figure 3-39 présente une comparaison du modéle PRM couplé
original avec les deux variables de couplage ap. définies au 3.1.3 (variable de couplage
originale) et au 3.3.3 (nouvelle variable de couplage). Pour le test de compression
simple, il n’y a pas de différence observee, car la variable de couplage est égale a 1 pour
les deux cas. Tandis que pour le test de 100 MPa de confinement, la variable de
couplage est égale a 0. Ce fait active le modele de plasticité dans les deux cas. Pour les
gammes de confinement intermédiaires, le modele utilisant la nouvelle variable de
couplage présente un comportement plus fragile due a I’endommagement du matériau
sous le chargement axial. Comme expliqué au 3.1.3, ce résultat est d0 au fait que la
zone de contrainte dans laquelle ’endommagement n’est pas complétement inhibé
définie par la nouvelle variable de couplage est plus large que celle utilisée dans le
modele initial. Cela permet au nouveau modele de développer plus d’endommagement
que le modele original.

400

\
/\f\ EXp

300

100

Nouvelle opc

£(%0)

Figure 3-38. Effet de la nouvelle variable de couplage sur le comportement axial (béton C50 (IRIS,
2010-2012))
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Figure 3-39. Effet de la nouvelle variable de couplage sur le comportement volumique (béton C50
(IRIS, 2010-2012))

3.5. Conclusions

Ce chapitre a permis d’introduire le modele PRM couplé et de présenter ses
principaux défauts. Des améliorations ont ensuite été proposées et validées a partir des
résultats expérimentaux.

Trois améliorations importantes ont été faites :

- Prise en compte de la contrainte déviatorique sur le comportement volumique du
béton. Cette modification a eu une influence également sur le comportement axial.

- Amélioration de la prise en compte de I’eau et de la contrainte effective en
s’appuyant sur un modele poromécanique.

- Amélioration de la variable de couplage entre le modele d’endommagement et le
modele ¢élastoplastique avec une prise en compte de 1’angle de Lode.
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Chapitre 4

Tests d’impact - validation du modele

Introduction

Apres avoir validé les améliorations du modéele a 1’échelle du matériau, on utilise
ce modele amélioré pour simuler des tests d’impact sur dalles en béton armé (réalisés
par le laboratoire VTT en Finlande (centre national de recherche technique de
Finlande)) afin d’étudier le caractere prédictif des simulations a 1’échelle de la structure.
Deux types de test d’impact seront présentés. Le test de flexion a pour objectif
d’analyser la réponse globale de la dalle de béton en mode flexion, tandis que le test de
perforation étudie plutdt le comportement local de la dalle ainsi que les facies de rupture
générés lors d’un impact dur. Les bétons utilisés dans les tests de perforation et de
flexion étant les mémes, les parametres du modeéle décrivant le comportement du béton
sont identiques. Apreés une rapide présentation des essais d’impact, les stratégies de
simulation seront exposées. Ce chapitre présentera alors pour chaque simulation, les
comparaisons entre le modele modifié et le modéle original afin de mettre en évidence
I’effet de chaque modification (effet de la contrainte déviatorique dans le calcul de la
contrainte moyenne, effet de 1’eau, modification de la variable de couplage du modele).
De plus, une comparaison entre les résultats obtenus avec le modele modifié (prise en
compte de toutes les modifications en méme temps), avec le modele original et avec les
résultats expérimentaux est effectuée afin d’apprécier I’effet global des améliorations du
modele.
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4.1 Présentation des essais d’impact

4.1. Présentation des essais d’impact

Un projectile cylindrique déformable en acier est lancé sur une cible en béton par
un canon a gaz (cf. [Figure 4-1]).

Comme montré a la Figure 4-2, le projectile repose sur des rails qui sont situés au-
dessus d'un tube d'accélération. Une corniére placée au-dessus du projectile est utilisée
pour guider le projectile en phase d'accélération. Dans cette phase, le missile est poussé
par l'ailette du piston. Le piston est placé a I'intérieur du tube d’accélération.

Le tube de I'accumulateur de pression est séparé du tube d'accélération par une
bride avec un ensemble de membranes en plastique collé sur les deux cotés de celle-ci.
Lorsque la valeur prédéterminée de la pression est atteinte, les membranes en plastique
sont poingonnées et libérent la pression pour pousser le piston, et donc le projectile vers
la cible. La dalle en béton est montée sur un cadre en acier qui repose sur des planches
en bois (cf. [Figure 4-3]). Le cadre est connecté aux quatre supports dans le sens
horizontal (sens de mouvement du projectile) comme montré sur la Figure 4-4 pour
résister a ’impact. Le détail de la liaison entre la dalle et le cadre est présenté sur la
Figure 4-5.

MISSILE
CONCRETE WALL PISTON
MEMBRANE

) OO \

. ACCELERATION TUBE 120m , PRESSURE ACCUMULATOR 13,5m
* @ 500 mm ; @ 500 mm e

Figure 4-1. Canon au gaz, projectile déformable et la cible

RERIEEERi))

Figure 4-2. Projectile déformable Figure 4-3. Dalle en béton et les cadres en
acier alentour
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Chapitre 4 : Tests d’impact - validation du modéle

Supporting frame

The slab is
inserted between
2 metallic frames

Current section
along slab edge

Back frame ——  (E=

Figure 4-4. Cadre en acier supportés par les Figure 4-5. Détail des liaisons entre la dalle en
tubes horizontaux béton et le cadre

4.2. Stratégie de simulation

Gréace a la double symétrie axiale du systeme, seulement un quart de la structure
est modélisé pour diminuer le temps de calcul.

Les matériaux utilisés lors du coulage des dalles utilisées pour les essais étant les
mémes, les mémes lois de comportement sont appliqués (le béton, les armatures, I’acier
du cadre) pour les simulations des tests de flexion et de perforation.

Le projectile du test de flexion est creux et fortement déformé pendant le test.
Nous utilisons donc la loi élasto-plastique-endommageable de (Johnson & Cook, 1985)
qui permet de prendre compte les effets de vitesse sur le comportement de 1’acier. A
I’inverse, le projectile du test de perforation est plein et treés peu déformé aprés I’impact,
ce qui nous ameéne a choisir un comportement ¢élastique de ’acier dans ce cas pour
simplifier le calcul. Les paramétres de chaque loi de comportement sont détaillés dans
le paragraphe 4.2.1.

Lorsqu’une structure est soumise a un impact violent, des fissures sont générées et
peuvent conduire a la ruine de la structure. Pour simuler les problémes de discontinuités
de la structure lorsque la propagation des macro-fissures est prépondérante, la technique
d’érosion des éléments finis est utilisée. Cette technique se base sur la suppression d’un
élément quand certains critéres sont atteints. Ces criteres dépendent du type de
matériau. Le détail est présenté dans le paragraphe 4.2.2.

4.2.1. Choix des modeles de comportement des matériaux

Loi élasto-plastique-endommageable de Johnson Cook (appliqué au projectile du test

de flexion et aux barres de ferraillage)

Lors d’un impact, le projectile et les barres de ferraillage sont déformés a des
vitesses importantes. Pour prendre en compte ces effets dans I’acier, la loi élasto-
plastique-endommageable de Johnson Cook (Johnson & Cook, 1985) est utilisée. Dans
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4.2 Stratégie de simulation

cette loi, la contrainte plastique & est une fonction de la déformation plastique 2, du
, . . ~pl .
taux de déformation plastique € et de la variable d’endommagement D :

=pl

&
d=1-D)A+B(E"H"] |1+ Cln = [4-1]
0

Ou &, est le taux de déformation de référence. A, B, n et C sont les paramétres du
matériau. D est une variable d’endommagement, qui est une fonction de la déformation
plastique :

—pl —
Lemax(ZiAelp — epm)

LoeF

D = min ,1 [4-2]

D

Avec 27 le seuil d’initiation de I’endommagement. La variable D augmente

, . . / —pl - . .
lorsque la déformation plastique cumulée Y; A&} devient supérieure au seuil

, —plo . —pl0 . , .
d’endommagement g . Ce seuil """ dépend également du taux de déformation du
matériau :

=pl

&
0 =q, [1+d,n| — [4-3]
€o

Ou d; et d; sont des parametres du matériau. Le paramétre d; correspond a la limite
¢lastique statique de 1’acier, tandis que d, définit I’influence du taux de déformation sur
cette limite.

Le (cf. équation [4-2]) est la longueur caractéristique de I'élément. Cette
dimension est définie par la distance entre les deux nceuds pour des éléments finis 1D,
par la racine carrée de la surface pour des éléments finis 2D ou par la racine cubique du
volume pour des éléments finis 3D. LOE}” est le déplacement a rupture du matériau. Ce

déplacement a rupture est lié a la déformation plastique de rupture E}’l par la longueur
interne Lo du matériau (longueur caractéristique des armatures qui permet de passer de
la déformation au déplacement). La Figure 4-6 montre un exemple de la courbe
contrainte - déformation obtenue par la loi de Johnson Cook pour différentes vitesses de
déformation de 1’acier avec la prise en compte de la rupture du matériau. Dans cet
exemple, les paramétres suivants sont utilisés: A = 4.8 105, B = 1.53 108, n = 0.36, C =
0.0141,d,; =0.1,d,=10.203, Lo =0.2.

115



Chapitre 4 : Tests d’impact - validation du modéle
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Figure 4-6. Exemple de la loi de comportement Johnson Cook dynamique avec la prise en compte
du taux de déformation et de la rupture du matériau

Application au projectile du test de flexion

Les parametres utilisés pour le projectile du test de flexion sont présentés dans le
Tableau 4-1. La Figure 4-7 présente les courbes de contrainte - déformation
correspondant au taux de déformation 5.0 10°, 5 103, 5 10, 5 10* s™. Ces courbes
correspondent a Lo = 0,2. Seul le parametre A du modeéle représentant la contrainte
d’¢lasticité initiale du comportement statique de ’acier est calibré a partir des données
expérimentales des essais d’impact (cf. [Figure 4-8]). Les données expérimentales
concernant les effets de vitesse de déformation du projectile n’étant pas disponibles
pour cette étude, des paramétres standards sont utilisés.

Tableau 4-1. Données du modéle de Johnson Cook pour P’acier avec la prise en compte du taux de
déformation et de la rupture du projectile

N° | Parametres Désignation Unité Valeur

1 EO Module Young N/m2 2.0 10"

2 v0 Coefficient de Poisson - 0.3

3 A Limite d’élasticité initiale N/m2 2.7 10°

4 B Limite d'élasticité durcissement N/m2 6.66 10°

5 n Exposant Johnson Cook - 0.384

6 C Coefficient pour prendre en compte le taux de - 0.025
déformation

7 £, Taux de déformation de référence st 5.0 10-5

8 dl Déformation plastique avant initiation de la rupture en - 0.18
statique

9 dz2 Facteur permettant d'introduire un effet de la vitesse de - 0.24
déformation sur la déformation a rupture

11 Lz" Déplacement maximal a la rupture du matériau m 0.005
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4.2 Stratégie de simulation
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Figure 4-7. Courbe contrainte -

déformation de la loi de Johnson Cook
avec la prise en compte de la rupture de
I’acier utilisée pour le projectile

Application aux armatures

Stress-strain curve for material EN 1.4432 with

wall thickness of 2 mm

450 4 /

Specimen

Specimen 1 Specimen 3

Stress [MPa]

 Strain [%6]

Figure 4-8. Courbe contrainte - déformation
en quasi-statique expérimentale de I’acier
utilisé pour le projectile (Test de flexion)

Les paramétres utilisés pour les barres d’acier de renforcement sont présentés
dans le Tableau 4-2. (cf. [Figure 4-9]). Comme pour le projectile, les données
expérimentales ne sont pas disponibles. Les paramétres utilisés dans les simulations des
tests d’impact sont donc déduits des données expérimentales des barres de renforcement
du test d’impact MEPPEN 11-4 (Gesellschaft fiir Reaktorsysteme (GRS) mbH, 2010)
(cf. []. Seul le paramétre A est modifié pour correspondre a la contrainte d’¢élasticité
obtenue a partir des données expérimentales du test de flexion (cf. [Figure 4-10]).

Tableau 4-2. Données du modéle Johnson Cook pour les barres de renforcement avec la prise en
compte du taux de déformation et de la rupture

N° | Paramétres Désignation Unité Valeur

1 Eo Module Young N/m? 2.0 10"

2 Vo Coefficient de Poisson - 0.3

3 A Limite d’¢lasticité initiale N/m? 6.0 10°

4 B Limite d'élasticité durcissement N/m? 2.0310°

5 n Exposant Johnson Cook - 0.36

6 C Coefficient pour prendre en compte le taux de - 0.006
déformation

7 &, Taux de déformation de référence st 5.0107°

8 d; Déformation plastique avant initiation de la rupture en - 0.045
statique

9 d, Facteur permettant d'introduire un effet de la vitesse de - 0.203
déformation sur la déformation & rupture

11 Lg" Déplacement maximal & la rupture du matériau m 0.004
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Figure 4-9. Courbe contrainte - déformation
des barres de renforcement pour la loi de
comportement de Johnson Cook avec la
prise en compte de la rupture (test de
flexion)
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Figure 4-11. Courbe contrainte -

déformation des barres de renforcement
(test MEPPEN 11-4) pour la loi de Johnson
Cook avec la prise en compte de la rupture
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Figure 4-10. Courbe contrainte - déformation
guasistatique expérimentale des barres de
renforcement en acier (test de flexion)
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Figure 4-12. Courbe contrainte - déformation
expérimentale des barres de renforcement en
acier (test MEPPEN 11-4) avec la mise en
évidence de ’effet de vitesse de déformation

Loi de comportement de I’acier utilisé pour le projectile du test de perforation

Le projectile du test de perforation est tres peu déformé apres I’impact. Un
comportement élastique de I’acier, (module Young E = 2.0 10™ Pa et coefficient
Poisson v = 0.3) est utilisé. La masse volumique a été calculée afin d’étre représentative
de la masse réelle du projectile rempli de béton léger.

Loi de comportement du béton

Le modele PRM couplé amélioré est utilise pour simuler le comportement du
béton sous impact. L’identification du modele est réalisée dans le paragraphe 3.4.2 pour

le béton C50.
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4.2 Stratégie de simulation

Loi de comportement de ’acier cadre autour de la dalle en béton

Le cadre en acier autour de la dalle est presque intact aprés I’impact. On consideére
un comportement €lastique pour 1’acier pour ce cadre (module Young E = 2.0 10M Pa et
coefficient Poisson v = 0.3).

4.2.2. Méthode d’érosion

Lorsque certain critéres d’érosion sont atteint, les éléments sont supprimés. Pour
chaque matériau, on applique des critéres d’érosion différents.

Acier

Concernant 1’acier, cette technique est appliquée a la fois sur le projectile et les
armatures (ferraillage). Dans notre simulation, le critére d’érosion est atteint lorsque
I’endommagement D de I’acier est égal & 1 (loi de Johnson Cook).

Béton

Différents critéres d’érosion sont possibles avec le modele PRM couplé. Dans le
modeéle PRM élasto-endommageable, ce critere est basé sur la déformation principale
positive due a la traction lors de I’ouveture des fissures, tandis que dans le mode¢le
élasto-plastique de type KST, ce critere est basé sur la déformation plastique effective
du matériau.

Critere d’érosion du modeéle élasto - plastique

Le critére d’érosion du modele élasto-plastique est activé lorsque la déformation
plastique effective dépasse 100%. Ce seuil est choisi comme un compromis évitant une
perte de masse trop précoce et une distorsion excessive des éléments.

ebtt > 100% [4-4]

Ou s,ifglest la déformation plastique effective a I’incrément actuel, calculée par la
formule [4-5] :

i+1 _ i -
Epe = Epe T [4-5]

Avec s;',e la déformation plastique effective du pas de temps précédent. As? I’incrément

du tenseur des deformations déviatoriques. R est le facteur prenant en compte 1’état du
matériau, calculé par la formule [4-6] :

1-apc
R= (@) [4-6]
q
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Ou q est la contrainte de Von Mises a 1’état actuel du béton, définie par 1’équation
[3-47] et qo est la surface de rupture de plasticité, définie par 1’équation [3-48]. La
variable de couplage ap est introduite pour prendre en compte la transition entre la
surface de rupture du modele d’endommagement PRM et celle du modele de plasticité
KST.

A partir de 1’équation [4-5] et [4-6], la déformation plastique effective est
incrémentée seulement si le béton travaille dans la zone de transmission
d’endommagement - plasticité (apc < 1) ou plasticité complete (ap. = 0) et la surface de
rupture de plasticité est atteinte (q > qo).

Critere d’érosion du modeéle élasto-endommageable PRM
Le critére d’érosion du modéele élasto-endommageable PRM est atteint lorsque

I’état de traction du matériau est dominant. Une variable &, est utilisée pour

représenter cet état, lorsqu’elle dépasse la déformation a la rupture du matériau s]‘f”do :

chy = " =

L’état de traction représenté par la variable &/, est défini par la formule [4-8] :

_ neg
Epp = [85125 Tépp — gpe](Dt“Dc)z [4-8]

< _pos
Ou Epp

représente la déformation principale négative (e

est la déformation principale positive (5,,° > 0) du tenseur des déformations.

neg neg
pp pp

plastique effective a 1’incrément actuel définie par la formule [4-5]. La variable de
couplage oapc est introduite pour prendre en compte la transition entre le critere
d’érosion du modele d’endommagement PRM et celui du modele de plasticité KST.

€ < 0). &y, est la déformation

La déformation a rupture du modele d’endommagement est définie par 1’équation
[4-9] :

gf"%° = 0.1a, + 0.5, [4-9]

Ou oy et o représente respectivement la part de traction et la part de compression du
matériau a 1’état actuel, exprimés en fonction des déformations principales du tenseur
des déformations :

3

e (e —&p).)
at=z i — ft)‘ ’ [4-10]

g2

1
a, = 1-— a; [4-11]

& est la déformation équivalente en extension du béton, définie par la formule
[3-20]. ((e—eft)i)+ représente la déformation principale positive du tenseur des

déformations avec la prise en compte du changement d’origine du modele PRM.
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4.2 Stratégie de simulation

g, = (e — &r¢)pi représente le déformation principale positive due aux contraintes
positives (contrainte en traction), qui ne depend que des déformations principales
positives (Pontiroli, 1995):

Vo
gl = [ef +—1—2Vo (7 + &5 +e§)]
2 e e e
VO VO (81 +£2 +€3) [4'12]
— Al + A,e8 + A368) — A
1+v0(11 2€2 3€5) 1+, 1—2v, (A

+ A, + 13)

i =0si(6—65). <0
Avec L
Ai=1si(5~67), >0

La formule [4-9] satisfait les conditions suivantes :

Lorsque le béton est soumis a la traction seule, a; = 1 et a, = 0, s]‘?”d" = 10%. Cela
signifie que lorsque la variable représentant 1’état de traction du béton est supérieure a
10%, 1’érosion est activée.

Lorsque le béton est soumis a la compression seule, a; = 0 et a, = 1, sﬁ”d" = 50%,

H t _ .bOS
tandis que 5, = &),

compression du béton est supérieure a 50%, 1’érosion est activée.

Cela signifie que lorsque la variable représentant I’état de

Lorsque le béton est soumis a la fois a de la traction et de la compression, la
déformation e]?”d"doit prendre en compte ces deux états par la formule [4-9]. La
justification des valeurs utilisées est délicate. En effet, elle ne repose sur aucune base
physique. A nouveau, il s’agit de valeurs issues d’un compromis permettant d’éviter une
perte de masse due & la suppression de 1’élément trop précocement tout en permettant la
perforation de la dalle. Il est clair que 1’érosion reste une variable d’ajustement des
calculs et constitue une piste d’amélioration possible de ce travail. Toutefois, il est a
noter que pour les différents essais d’impact (flexion et perforation), les mémes critéres
d’érosion ont été utilisés.
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4.3. Test de flexion

4.3.1. Description du projectile et de la dalle en béton armé

Projectile

Le projectile montré a la Figure 4-13 est un tube en acier de 254 mm de diametre.
Sa longueur est de 2.086 m, y compris 0.086 m de bouchon avant. La masse totale du
projectile est d’environ 50 kg, dont la masse de la partie arri¢re (plaque d’acier charbon

+ tube d’acier charbon) est 23.69 kg.

O
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Figure 4-13. Description du projectile déformable (test de flexion)

Dalle en béton armé

Une dalle carrée de 2.1 m de coté, en béton armé, d'une épaisseur de 15 cm est
utilisée pour I'impact du projectile mou. La vitesse du projectile est de 110 m/s. Les
capteurs de déplacements sont situés sur la face arriere de la dalle, aux positions décrites
sur Figure 4-15. Le ferraillage est composé de deux nappes d’acier ASOOHW de 6 mm
de diametre (cf. [Figure 4-14]). Les aciers transversaux sont mis en place pour limiter la
rupture du béton en cisaillement, car 1’objectif de ce test est d’étudier le comportement
global de la dalle en flexion. Des jauges sont également installées sur les barres de
ferraillage pour mesurer la déformation des aciers. L’ensemble des positions des jauges
est présenté sur la Figure 4-16. Deux essais d’impact ont été effectués a méme vitesse
pour étudier la reproductibilité du test.
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4.3 Test de flexion
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Figure 4-14. Coulage de la dalle en béton Figure 4-15. Position des capteurs de
armé (test de flexion) déplacements sur la face arriére de la dalle
Strain Gauges location Locations of the gauges in millimetres
Gauge no. x y z
VT 1 -T15 -GAT.5 -5
BBT.G 715 -48
‘ 3 [i] 27.5 54
‘ M r) 275 0 48
L5 5 220 -27.5 -5
! 14 8 192.5 0 -48
‘ L3 7 220 275 54
10812 8 192.5 4] 48
I Loggy ] 220 192.5 -54
B H 1 [#ese H 1= 10 192.5 220 -a8
SEF * 1 220 192 .5 54
I 12 192.5 220 48
13 495 467 .5 -5
17 14 4675 495 -43
i | 18 15 715 687.5 54
I 16 GET.S V15 -48
‘ 17 495 467.5 54
‘ 18 467.5 445 -48
a) b)

Figure 4-16. Position des capteurs de déformation sur les barres de ferraillage. a) vue en plan, b)
coordonnées des positions avec I’origine au centre de la dalle

4.3.2. Choix de discrétisation

Les simulations sont réalisées avec le logiciel ABAQUS. Un modeéle aux éléments
finis est utilisé. Puisque le projectile comporte deux parties aux comportements distincts
(la partie avant est totalement écrasée avec formation de plis et la partie arriére est
presque intacte), le maillage de la partie avant du projectile est fin (taille des éléments
rectangulaires 8x20 mm) pour éviter la distorsion excessive et une précision des calculs
tandis que la taille des éléments de la partie arriére est plus grossiére (taille des éléments
rectangulaires 32x20 mm) pour garantir un temps de calcul raisonnable (cf. [Figure
4-17]). Un total de 1195 éléments « S4R » (éléments de coque a 4 nceuds et intégration
réduite) est utilisé pour mailler un quart du projectile. Le poids d’un quart du projectile
est de 12.5 kg.
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Chapitre 4 : Tests d’impact - validation du modele

Comme le projectile, un quart de la cible est simulé (cf. [Figure 4-18]). La taille
d’un élément de béton est de 13.75 mm. La dalle en béton est constituée de 67008
éléments finis « C3D8R » (¢éléments solides a 8 nceuds et intégration réduite). Des
études avec une discrétisation plus fine ont été réalisées avec la prise en compte de la
méthode de régularisation des maillages de Hillerborg. La différence des résultats
obtenus n’est pas significative, le maillage présenté est donc pris comme référence.

Les conditions aux limites d’appuis sont prises en compte le long de la ligne rouge
présentée sur la Figure 4-18b, les déplacements de tous les points de cette ligne sont
blogués dans la direction z (de mouvement du projectile). Le cadre métallique autour de
la dalle de béton (forme U) est simulé par 4140 éléments cubiques « C3D8R » de méme
taille que celle des éléments de béton. L'épaisseur de la bague métallique est de 13.5
mm.

P

0DB: flexion_Ld.0db  Abaqus/Explicit 6.10-EF2  Mon Now 26 23101155 Paris, Madrid 2012
z

Step: impact
Incrernent  614555: Step Time = 0,2000
Y

Figure 4-17. Modélisation d’un quart du projectile. a) Les trois parties du projectile (la téte en
dome, le tube, et l1a plaque derriére), b) Maillage d’un quart du projectile

Figure 4-18. Modélisation d’un quart de la dalle en béton. a ) Maillage, b) Conditions limites
imposées sur la dalle (blocage du déplacement dans la direction de mouvement du projectile), c)
Cadre métallique et maillage des armatures
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4.3 Test de flexion

Les armatures sont modélisées a 1'aide d’¢léments de type poutre a 2 nceuds avec
une section transversale circulaire de 6 mm de diameétre. Le ferraillage est modélisé a
I'aide de 19 x 2 x 2 x 72 = 5472 ¢eléments de poutre. L'espace entre 2 barres d'armature
est de 55 mm. La longueur des barres d'armature est 990 mm. Les barres transversales
(les aciers d’effort tranchant) sont également modélisées par 6.5 x 6.5 x 4 x 8 = 1352
éléments de poutre. L'enrobage est de 25 mm. Le nombre de barres, pour un quart de la
cible, est détaillé dans Tableau 4-3.

Tableau 4-3. Caractéristiques des barres de renforcement

Géomeétries de la cible Modélisation Expérience Unité
Barres verticales longitudinales Face avant | Face arriere | Face avant | Face arriére
Diametres des barres 6 6 6 6 mm
Nombre des barres verticales 19 19 19 19 mm
Enrobage 25 25 20 20 mm
Barres horizontales longitudinales Face avant | Face arriére | Face avant | Face arriere mm
Diameétres des barres 6 6 6 6 mm
Nombre des barres verticales 19 19 19 19 mm
Enrobage 25 25 20 20 mm
Barres transversales Modélisation Expérience

Diameétres des barres 6 6 mm
Nombre des barres/m? 153 - /m2
Densite (chaque direction) 19.49 19.83 cm2/m?

La connexion entre la dalle en béton et le ferraillage est supposée parfaite. Ce
choix est assuré par 1’option « Embbeded » d’ABAQUS. Cette hypothése permet a
ABAQUS de redistribuer la masse et la rigidité des barres d’acier sur les nceuds de la
dalle en béton.

4.3.3. Résultats des simulations

Dans le paragraphe 3.4, les effets de chaque type de modification du modele PRM
couplé ont été étudiés a I’échelle du matériau. Ce paragraphe 4.3.3 sert a étudier ces
effets a 1’échelle structurale a travers des simulations du test de flexion des essais VTT.
Pour rappel, les modifications du modele effectuées dans cette étude sont :

- La modification de la variable de couplage ap, avec la prise en compte de 1’angle
de Lode pour permettre au modéle de mieux suivre les chemins de chargement
complexes.

- La prise en compte de I’effet de la contrainte déviatorique sur la déformation
volumique.

- La prise en compte de I’effet de 1’eau par la théorie poro-meécanique plutdt que par
la loi des mélanges.

Notons que lorsque 1’on ¢étudie les effets d’un type de modification a 1’échelle
structurale, les autres modifications sont desactivées. Par conséquent, ces résultats de
simulations ne sont pas encore comparables avec les résultats expérimentaux. Les
comparaisons entre les resultats numeériques et les résultats expérimentaux seront
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Chapitre 4 : Tests d’impact - validation du modéle

présentées dans le paragraphe 4.3.3.2, ou toutes les modifications du modéle seront
activées simultanément.

4.3.3.1. Effets des modifications du modéle a I’échelle structurale

4.3.3.1.1. Consequence de la modification de la variable de couplage ap,

Une simulation avec le modele PRM couplé original mais avec la nouvelle
variable de couplage ap. a été réalisée. Son résultat est comparé avec le résultat calculé
avec la variable de couplage originale.

Simulation avec le modéle PRM couplé utilisant la nouvelle variable de couplage aj,
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Figure 4-19. Endommagement de la dalle Figure 4-20. Déformation principale
maximale
a) Face avant a) Face avant
b) Coupe transversale b) Coupe transversale
c¢) Face arriére ¢) Face arriére
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4.3 Test de flexion

Dans ces simulations, le béton est considéré sec pour éliminer I’influence de I’eau
et I’influence de la contrainte déviatorique sur le comportement volumique n’est pas
prise en compte. Le temps total simulé est de 40 ms.

Dalle en béton armé :

La Figure 4-19 représente I’endommagement prédit sur la dalle en béton lors de la
simulation avec le modéle PRM couplé et la nouvelle variable de couplage. La dalle
étant tres endommagée, la comparaison avec un faciés expérimental n’est pas facile.

Vue de la déformation principale maximale a la fin de la simulation
G

-01

01

Y Y
x ‘_i @ X <—n£ i EiEl
c) c)

Figure 4-21. Utilisation de la nouvelle Figure 4-22. Utilisation de la variable de
variable de couplage ay, : couplage originale ap, :

a) Face avant a) Face avant

b) Coupe transversale b) Coupe transversale

c) Face arriere c) Face arriere

Pour remédier a ce probleme et visualiser les zones les plus endommagées de la dalle,
une représentation de la déformation principale maximale (cf. [Figure 4-20]) plutdt que
de I’endommagement est utilisée.
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Chapitre 4 : Tests d’impact - validation du modéle

La Figure 4-21 présente les zones les plus endommagées de la dalle avec le
modele intégrant la nouvelle variable de couplage, tandis que la Figure 4-22 correspond
au modele avec la variable de couplage originale. De maniére générale, le nouveau
modele présente plus d’endommagement local dans la zone d’impact proche du
projectile que le modele original. Par conséquent, I’érosion du modéle
d’endommagement du nouveau modé¢le est plus activee que celle du modéle original. La
cratérisation sur la face avant est donc mieux représentée par le nouveau modele (cf.
[Figure 4-21Db] et [Figure 4-22b]).

La variable de couplage originale a tendance a activer davantage le modele de
plasticité (voir le paragraphe 3.2.3) et limiter I’endommagement dans la zone d’impact,
ce qui rend la cible en béton plus résistante dans cette zone.

T
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Figure 4-23. Comparaison des déplacements aux 5 points de mesure sur la face arriére de la dalle
simulée avec deux variables de couplage aj. différentes : les points W*O correspondent au modeéle
avec la variable de couplage originale, les points W*N correspondent au modeéle avec la nouvelle
variable de couplage

La Figure 4-23 représente les mesures de déplacements verticaux sur la face
arriere de la dalle en béton dans la direction de mouvement du projectile. Les courbes
avec les marques rondes sont obtenues avec le modéle original, tandis que les marques
triangulaires correspondent au nouveau modele. Lors de I’impact, une grande partie de
I’énergie cinétique du projectile est transférée a la dalle en béton. Cette énergie est,
d’une part, transformée en énergie pour déformer la dalle, et d’autre part, pour forcer
son déplacement. Dans le cas du nouveau modele, I’énergie pour déformer la zone
d’impact de la dalle est plus importante que dans le cas du modele original. Autrement
dit, I’énergie pour activer le déplacement de la dalle dans le cas du modele original est
plus importante que celle du nouveau modéle. Par conséquent, les déplacements prédits
a I’échelle globale par le modéle original sont plus élevés que ceux du nouveau modeéle.

Projectile :

La Figure 4-24 présente la comparaison de 1’évolution de la vitesse du projectile
avec I’ancien et le nouveau modéle. La valeur finale négative signifie que le projectile a
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4.3 Test de flexion

rebondi. On observe que la modification de la variable de couplage ap. n’a pas
d’influence. A la fin de I’'impact, le projectile, dans le cas d’utilisation de la nouvelle
variable ap, rebondit avec une vitesse résiduelle tres Iégérement plus importante.

150 :
N 0 houveau o,
& -

?100 < origine a.j |-
E \
% 50 X

% 10 20 30 40

Temps (ms)

Figure 4-24. Evolution de la vitesse du projectile dans le test de flexion : influence de la
modification de la variable de couplage aj. du modéle de comportement du béton

4.3.3.1.2. Conséquence de la prise en compte de I’effet de la contrainte déviatorique
sur le comportement volumique et le comportement axial

Dalle en béton armé :

Les simulations sont réalisées pour analyser I’influence de la contrainte
déviatorique sur le calcul de la contrainte moyenne. Dans ces deux simulations, la

nouvelle variable de couplage ap. est utilisée. Le béton est considéré sec pour élimier
I’effet de 1’eau.

Vue de la déformation principale maximale a la fin de la simulation avec I’utilisation de la nouvelle
variable de couplage ap, (test de perforation)

+2.000¢-01
B 1836601
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Figure 4-25. Prise en compte de ’effet de la Figure 4-26. Sans prise en compte de I’effet de la
contrainte déviatorique dans le calcul du a,, contrainte déviatorique dans le calcul du a,,

a) Face avant a) Face avant

b) Coupe transversale b) Coupe transversale

c) Face arriére ¢) Face arriére

Sur la Figure 4-25a et la Figure 4-26a, on constate que la prise en compte de
I’effet de la contrainte déviatorique sur le calcul de la contrainte moyenne o, rend la
dalle légérement plus endommagée. Sur la face arriere, le phénoméne observe est
similaire (cf. [Figure 4-25c] et [Figure 4-26c]). En général, la rigidité de la dalle simulée
avec le nouveau modéle semble moins importante que celle calculée dans le modele
original, car la contrainte déviatorique accentue la déformation du béton par rapport a la
contrainte hydrostatique (Vu, 2007). Cette observation est confirmée par la comparaison
des déplacements mesurés sur la face arriere de la dalle (cf. [Figure 4-27]). Les
déplacements obtenus par le nouveau modéle sont beaucoup plus importants que ceux
obtenus avec le modéle original (avec 1’utilisation de la nouvelle variable ap.).
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Figure 4-27. Comparaison des déplacements aux 5 points de mesure sur la face arriere de la dalle:
les points W*S (marques rondes) correspondent au modéle sans la prise en compte de ’effet de la
contrainte déviatorique sur le calcul de la contrainte moyenne, les points W*A (marques
triangulaires) correspondent au modele avec la prise en compte de cet effet (la nouvelle variable de
couplage est appliquée pour les deux cas)
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4.3 Test de flexion

Projectile :

Concernant le projectile, les évolutions de la vitesse obtenues dans les deux cas ne
sont pas distinguées. Les vitesses résiduelles obtenues sont trés proches I'une de 1’autre.
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Figure 4-28. Evolution de la vitesse du projectile dans le test de flexion sous ’effet de la prise en
compte de la contrainte déviatorique sur le calcul de la contrainte moyenne du modeéle de
comportement du béton

4.3.3.1.3. Effet de la modification du modéle pour la prise en compte de ’état de
saturation

Dans cette comparaison, 1’effet de 1’eau est pris en compte dans les simulations.
L’effet de la contrainte déviatorique sur le comportement volumique du béton est
désactivé pour comparer seulement I’influence de 1’effet de 1’eau calculé avec la loi des
mélanges (calcul paralléle) et avec la théorie poro-meécanique. Les deux calculs sont
réalisés avec la méme variable de couplage ap. (la nouvelle version).

Le Tableau 4-4 présente 1’age du béton utilisé lors des tests d’impact. Selon ce
tableau, le béton est testé apres 1 ou 2 mois de coulage. Cela signifie que le béton est
trés humide, et presque saturé au cceur de la dalle. Dans notre simulation, le degré de
saturation de la dalle est pourtant considéré homogene. Comme 1’on n’a pas des
informations précises concernant 1’état de saturation du béton, un degré de saturation
homogéne de 80% a été choisi pour nos simulations en tenant compte la variation de
I’humidité entre les faces extérieurs et la cceur de la dalle.

Tableau 4-4. Age moyen du béton testé (test de flexion)

Test Jour de Jour des essais | Age du béton Vitesse Masse du
coulage testé (jours) d’impact (m/s) | projectile (kg)

B1 9.2.2010 10.3.2010 29 110.15 50.5

B2 9.2.2010 15.4.2010 65 111.56 50.48

Dalle en béton armé :

La comparaison entre les deux modeéles (cf. [Figure 4-30 et Figure 4-31]) montre
que le calcul des contraintes avec la loi des mélanges produit beaucoup plus
d’endommagement local que le calcul des contraintes avec la théorie poro-mécanique,
et notamment dans la zone d’impact. De plus, on constate que les amplitudes des
déplacements des points de mesure pour le béton humide calculées avec la loi des
mélanges sont plus importantes que celles calculées avec la théorie poro-mécanique (cf.
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Chapitre 4 : Tests d’impact - validation du modéle

[Figure 4-32a]). Cela signific que dans le cas de la loi des mélanges, 1’absorption
d’énergie est plus importante. Le phénomeéne observé est similaire lorsqu’on compare le
comportement du béton humide et celui du béton sec (cf. [Figure 4-32b]).

Om# Loi des mélanges

Nouvelle approche: Pgjange = om + bp

)/ Contrainte supportée par squelettes oy,

/ » Point de consolidation
’ Ev

VA »
»

Figure 4-29. Principe de calcul de la contrainte de mélange dans le nouveau modéle poromécanique

En effet, le calcul des contraintes avec la loi des mélanges se fait en considérant
un comportement élastique apres avoir atteint le point de consolidation (point de
fermeture des pores vides) (cf. [Figure 4-29]). Par conséquent, en comparant ce
comportement avec le comportement plastique proposé par la théorie poro-mécanique
(Ie béton continue a étre compacté due a la compaction de I’eau aprés avoir atteint le
point de consolidation), les contraintes calculées par la loi des mélanges évoluent plus
rapidement et atteignent le seuil d’état limite du matériau plus précocement pour une
deformation équivalente. Lorsque le seuil d’état limite en cisaillement du matériau est
atteint, la déformation de VVon-Mises active 1’érosion de plasticité si elle dépasse 100%.
Par conséquent, la zone d’impact de la dalle prédite par le modele avec la loi des
mélanges (cf. [Figure 4 31b]) est plus érodée qu’avec la théorie poro-mécanique (cf.
[Figure 4 30b]). Cette suppression des éléments favorise le mouvement du projectile et
de la dalle dans le sens de I’impact.
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4.3 Test de flexion

Vue de la déformation principale maximale a la fin de la simulation avec ’utilisation de la nouvelle
variable de couplage ap,
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Figure 4-30. Effet de I’eau calculé avec la Figure 4-31. Effet de I’eau calculé avec la loi
théorie poro-mécanique des mélanges
a) Face avant a) Face avant
b) Coupe transversale b) Coupe transversale
c) Face arriere c) Face arriere
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Figure 4-32. Comparaison des déplacements aux 5 points de mesure sur la face arriere de la dalle:
les points W*S correspondent au cas du béton sec (sur la figure b), les points W*M correspondent
au cas de la loi des mélanges, les points W*P correspondent au cas de la loi poro-mécanique (en
utilisant la nouvelle variable de couplage ay,)

a) Comparaison de la loi poro-mécanique et de la loi des mélanges pour la simulation du
béton humide (Sr = 80%)

b) Comparaison du comportement du béton sec (Sr = 0) et celui du béton humide avec la loi
poro-mécanique

¢) Positions des points de mesures des déplacements sur la face arriére de la dalle en béton
dans la direction de mouvement du projectile

Projectile :

La Figure 4-33 montre que la vitesse résiduelle du projectile du cas correspondant
a la théorie poro-mécanique est plus importante que celle obtenue avec la loi des
mélanges. Dans le premier cas, la valeur négative de la vitesse résiduelle montre que le
projectile a rebondi, ce qui montre la bonne résistance de la dalle en béton. Dans le
deuxiéme cas, la vitesse résiduelle est presque égale a zéro. Cela signifie que I’énergie
cinétique du projectile dans ce cas est complétement transformée d’une part en énergie
de déformation du projectile et d’autre part en énergie de déformation de la dalle.
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4.3 Test de flexion
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Figure 4-33. Evolution de la vitesse du projectile dans le test de flexion sous I’effet de I’eau calculé
par la loi des mélanges et par la loi poro-mécanique du modele de comportement du béton

4.3.3.2. Validation du modele - Comparaison avec les résultats expérimentaux

Dans cette partie, ’ensemble de tous les modifications du modéle PRM couplé
sont activees (prise en compte de la contrainte déviatorique dans le calcul de la
contrainte volumique, utilisation de la théorie poro-mécanique pour prendre en compte
I’effet de I’cau, et modification de la variable de couplage avec la prise en compte de
I’angle de Lode). Les résultats sont comparés avec ceux calculés par le modele original,
et les résultats expérimentaux du test de flexion.

Projectile :

La Figure 4-34 compare 1’évolution de la vitesse du projectile prédite par les
simulations avec les modeles original et modifié. Dans les deux cas, le projectile
rebondit, comme durant I’essai. La durée d’impact obtenue dans les deux cas est tres
cohérente avec la durée d’impact estimée lors du test de flexion. La vitesse résiduelle
prédite par le nouveau modele est Iégérement plus élevée que celle du modele original,
mais cette différence n’est pas significative.
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Figure 4-34. Evolution de la vitesse du projectile dans le test de flexion simulée avec deux modeéles,
la ligne TI corresponds a la durée d’impact expérimentale estimée

Vitesse (m/s)
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o

o

n
=

La longueur du projectile aprés impact prédite par les deux modeles est également
tres proche. En comparant avec la longueur déformée expérimentale du projectile (L =
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Chapitre 4 : Tests d’impact - validation du modéle

1100 mm), les resultats numeériques obtenus sont un peu plus élevés (L ~ 1272 mm),
mais du bon ordre de grandeur. Ce résultat peut étre amélioré en modifiant le
comportement dynamique du projectile.

L, =1043 mm

Raccourcissement du projectile : 817.2 mm

Figure 4-35. Déformation du projectile aprés Figure 4-36. Déformation du projectile aprés
impact obtenue avec le nouveau modéle PRM impact obtenue avec le modele PRM couplé
couplé original

Raccourcissement du projectile : 814.1 mm |

- Raccourcissement du projectile :
961-981 mm (exp)

- L; =200 mm (exp)

s mimavea r e earan |- L2 = 1130 ~ 1150 mm (exp)

was taken into account and 940-

B1

Missile:M-D-B-1 970 millimetres if the folded part
m= 50.50 kg L=2111 mm was neglected. Shortening of the
D= 254 mm, t=2.0mm missile was therefore 961-981 mm
Yo Date:10.3.2010 if the folded part is taken into

account and 1141-1171 mm if it is
neglected.

Figure 4-37. Déformation du projectile apres I'impact (test de flexion). L, représente la longueur
des plis du projectile, L, représente la longueur totale finale du projectle

Dalle en béton armé :

La Figure 4-38 présente les déformations principales positives sur la face avant de
la dalle simulée avec les deux modeles. On observe que la dimension de la zone
d’impact obtenue avec le nouveau modéele est plus proche de la valeur mesurée que
celle obtenue avec le modele original. De plus, le nouveau modele reproduit la
cratérisation du béton sur la face avant, tandis qu’avec le mode¢le original ce phénomene
n’est pas observé (cf. [Figure 4-39]). Sur la face arriére (cf. [Figure 4-40]), les zones
d’endommagement du béton prédites par les deux modeles sont trés comparables a la
zone observée expérimentalement, notamment dans la zone d’impact.
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4.3 Test de flexion
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Figure 4-38. Vue de la déformation principale maximale sur la face avant a la fin de la simulation

(test de flexion) :

a) Nouveau modele PRM couplé, b) Modéle PRM couplé original, c) Test

0e-01

1
1
1
1
1
-01

2C-U2
+3.000e-03

Figure 4-39. Vue de la déformation principale maximale selon une coupe transversale a la fin de la

simulation (test de flexion) :

a) Nouveau modele PRM couplé, b) Modéle PRM couplé original, ¢) Test
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Figure 4-40. Vue de la déformation principale maximale sur la face arriére & la fin de la simulation
(test de flexion) :

a) Nouveau modéle PRM couplé, b) Modeéle PRM couplé original, c) Test

La Figure 4-41 compare les déplacements de la face arriere de la dalle, calculés
par les deux modeles, avec les déplacements des points de mesure expérimentaux. En
général, les déplacements des points de mesure calculés par le nouveau modele sont
cohérents avec les points d’expérimentation (cf. Figure 4-41a]), tandis que les
déplacements calculés par le modéle original sont plus importants (cf. Figure 4-41b]).
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4.3 Test de flexion
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Figure 4-41. Comparaison des déplacements au 5 points de mesure sur la face arriére de la dalle :
les points W*O correspondent au modeéle originale PRM couplé, les points W*MF le nouveau
modéle couplé (modification finale), les points W*E les données expérimentales du test de flexion, la
ligne T corresponds a la durée d’impact expérimental estimée :

a) Comparaison entre les résultats du nouveau modele et les données expérimentales
b) Comparaison entre les résultats du modeéle original et les données expérimentales
¢) Comparaison entre les résultats de deux modeles

d) Position des points de mesures des déplacements sur la face arriére de la dalle

Barre d’armatures:

La Figure 4-42 compare les déformations des barres d’armatures de la nappe de
ferraillage proche de la face arriére de la dalle, prédites par les deux modeles avec les
données expérimentales aux positions D4, D5, D10, et D15. Dans la zone d’impact (D4,
D5, D10), les résultats obtenus par le nouveau modele sont plus proches des mesures
expérimentales que ceux du modeéle original. Loin de cette zone (D15), les résultats
numériques obtenus ne sont pas différents, et un peu moins importants que les données
experimentales.
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Déformation des barres (%6)

Déformation des barres (%)

Figure 4-42. Comparaison des déformations des barres d’armatures aux positions pré-déterminées
(sur la nappe de ferraillage proche de la face arriere de la dalle) : la courbe jaune avec les marques
triangulaires correspond au modéle PRM couplé original, la courbe rouge avec les marques « + »
correspond au nouveau modeéle couplé, la courbe grise avec les marques rondes correspond aux
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mesures expérimentales du test de flexion, la ligne TI corresponds a la durée d’impact estimée :
a) Position des jauges installées sur les barres d’armatures

b) Déformation d’une barre d’acier a la position D4

¢) Déformation d’une barre d’acier a la position D5

d) Déformation d’une barre d’acier a la position D10

e) Déformation d’une barre d’acier a la position D15
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4.4 Test de perforation

4.3.3.3. Conclusion sur les résultats de simulations

Les tests de flexion ont été simulés avec le modéle PRM couplé original et le
modele PRM couplé amélioré. Les comparaisons des résultats montrent 1’efficacité des
améliorations apportées au modele numérique. De plus, chaque point d’amélioration a
été analysé par comparaison avec le modele initial.

L’introduction de I’effet de la contrainte déviatorique dans le calcul de la
contrainte moyenne diminue la rigidité globale du béton par rapport au modele initial,
car la contrainte déviatorique accentue la compaction du béton (Vu, 2007).

Les simulations d’impact avec la prise en compte de 1’effet de 1’eau montrent
I’importance de ce phénoméne. La nouvelle théorie poro-mécanique a donné des
meilleurs résultats que la loi des mélanges originale.

La modification de la variable de couplage ap, avec la prise en compte de 1’angle
de Lode permet au modele de reproduire plus précisement le comportement triaxial du
béton. Le probleme de surestimation de la plasticité du modele original est également
résolu.

4.4. Test de perforation

4.4.1. Description du projectile et de la cible de dalle en béton
Projectile

La Figure 4-43 présente les dimensions du projectile utilisé dans le test de
perforation. Le diamétre externe du projectile est de 168,3 mm. La partie centrale du
projectile est remplie par un béton Iéger coulé un mois avant le test. La masse totale est
d’environ 47 kg. La partie arriére du projectile est composé d’une barre aluminium pour
déduire la vitesse résiduelle du projectile perforant par un systeme de caméras installées
derriére la dalle.

STEEL MISSILE PIPE IS WELDED TOGETHER
15 WITH A STEEL DOME
A
STEEL PIPE LIGHT-WEIGHT
D=168.3, t=10.0, L=580 CONCRETE
STEEL PLATE STEEL DOME
D=168.3, t=10.0 ™~ D=168.3, H=30+20
Aluminium pipe for p
detelm\natignpof S
residual velocity =
TOGETHER __ |
10 580 SQ
640
Shot on 6.11.2009 A
Realised mass 47.50 kg
MAIN ITEMS AND THEIR DESIGN DIMENSIONS,
MATERIAL AND MASS —
Item §o [mm][t [mm][L [mm] Material | Count Mass [kg] ol | -
Steel pipe 168.3/10 |580 1 22.64 - IMPACT II
Steel dome 168.3 10 |Fe52 1 6.96 MISSILE
Steel plate 168.3 50 |Fe52 1 1.70 Hard missile 3
L. W. eoncrete 580 157 Realisation for test HMT2
"¢ 09.11.2008 [ Ari Vepsa
D
" M-R-HMT2- 1
TOTAL MASS | 47.00 =

Figure 4-43. Description du projectile (test de perforation)
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Dalle en béton armé

Une dalle carrée de 2.1 m de c6té en béton armé d'une épaisseur de 25 cm est
utilisée. Son état humide est comme celui du test de flexion. La vitesse initiale du
projectile est de 135m/s. Les capteurs de déplacement sont situés sur la face avant de la
dalle en béton armé pour mesurer les déplacements aux différents points (cf. [Figure
4-44)). Deux essais d’impact ont été effectués par le laboratoire finlandais VTT a une
méme vitesse de projectile pour estimer la reproductivité du test. Les résultats des deux
essais sont assez proches (faciés de rupture, déplacement des dalles, déformations du
ferraillage, vitesse résiduelle du projectile). Pour la clareté du mémoire, les résultats
d’un seul test seront présentés.

La dalle est armée par deux nappes d’acier de type ASOOHW de diamétre de 10
mm. Il n’y a pas d’aciers transversaux dans ce type d’essais pour favoriser la perforation
du projectile (cf. [Figure 4-45]). Des jauges sont également collées sur les barres du
ferraillage pour mesurer les déformations des aciers. L’ensemble de ces positions est
présenté sur la Figure 4-46.

1050

2 T
— - o — / \A -_— L — —
300\' 300
480
600
2
=1
| |
| 1050 | 1050 |
Figure 4-44. Positions de capteurs de Figure 4-45. Ferraillage dans la dalle en béton
déplacement sur la face avant de la cible armé

(test de perforation)

405 |
_ﬂ

. X Z .-
777§H B point (mm) (mym) (mm) position
e | R D1 45 470 -85 rear
B < R S D2 45 270 -85 rear
] C$ T7 ’ % D3 405 | 470 -85 rear

AR IR | D4 405 110 -85 rear
a0 | D5 80 | 405 95 rear

s D6 440 405 -95 rear

D7 270 45 -95 rear

D8 440 45 -95 rear

Figure 4-46. Position des capteurs de déformation sur les barres de ferraillage. a) Vue en plan, b)
coordonnées des positions avec ’origine au centre de la dalle
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4.4 Test de perforation

4.4.2. Choix de maillage

Comme pour les simulations du test de flexion, gréce a la double symétrie du
systeme, seule un quart de la géométrie est maillée. Le projectile montré sur la Figure
4-47 est un tube de diamétre 168 mm en acier rempli de béton Iéger. Sa longueur est de
64 cm. Dans notre simulation, des éléments finis 3D (éléments a 8 noeuds volumiques)
sont utilisés pour mailler le projectile parce que le matériau béton a Il'intérieur du tube en
acier empéche les déformations du projectile. Le poids d’un quart du projectile est de
11.75 kg.

La taille d’un élément de béton est de 12.5 mm. La plaque de béton est constitué
de 129488 ¢éléments finis "C3D8R" (des éléments solides a 8 nceuds et intégration
réduite). Les armatures sont modélisées a 1'aide d’¢léments de poutre a 2 nceuds et une
section transversale circulaire. Le ferraillage est maillé a l'aide de 3608 éléments de
poutre et le diametre des barres d'armature est 10 mm. L'espace entre 2 barres
d'armature est 90 mm. La longueur des barres d'armature est 1,025 m. L'enrobage est de
30 mm. Le nombre de barres est détaillé (pour un quart de la cible) dans le Tableau 4-5.

Le déplacement de la cible en béton est bloqué dans la direction de mouvement
du projectile (la direction z) par les tubes en acier (cf. [Figure 4-50]). Le cadre
métallique autour de la dalle de béton (forme de U) (cf. [Figure 4-51]) est simulé par
11632 éléments cubiques "C3D8R"™ de méme taille que les éléments de béton.
L'épaisseur de ce cadre est 25 mm.

Tableau 4-5. Caractéristiques des barres de renforcement

Géométries de la cible Modélisation Expérience Unité
Barres longitudinales (chaque direction) = Face avant = Face arriére = Face avant = Face arriére
Dimension de la cible (chaque direction) 1.05 1.05 m
Diametres des barres 10 10 10 10 mm
Nombre des barres (chaque direction) 11 11 12 12

Densité (chaque direction) 8.22 8.22 8.7 8.7 cma/m
Enrobage 30 30 20 20 mm

Z
z

N B

Figure 4-47. Modele d'un quart du projectile Figure 4-48. Maillage d’un quart du projectile
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Figure 4-49. Maillage d'un Figure  4-50.  Conditions Figure 4-51. Cadre métallique

quart de la dalle en béton limites imposées sur la cible et le maillage des armatures
(blocage du déplacement d’un quart de la dalle en
dans la  direction de béton

mouvement du projectile)

4.4.3. Résultats des simulations
4.4.3.1. Comparaison des résultats de simulation obtenus avec les deux modeles

Dans cette partie, les résultats de simulation avec le modele PRM couplé original
et le modele PRM couplé modifié sont comparés. Les comparaisons effectuées sont
similaires a celles présentées pour le test de flexion (4.3.3), mais 1’objectif est cette fois
d’effectuer une analyse locale plutét que globale, car le projectile est rigide, avec une
énergie cinétique importante et la structure en béton sera déformée et endommagée tres
localement.

4.4.3.1.1. Conséquence de la modification de la variable de couplage ap,

Pour comparer l’effet de la variable de couplage, I’effet de la contrainte
déviatorique n’est pas prise en compte dans le calcul de la contrainte moyenne, et le
béton est considéré sec (Sr = 0%).

Dalle en béton armé :

La comparaison de I’effet de la modification de la variable de couplage ap. sur la
formation des faciés de rupture est présentée sur la Figure 4-52 et la Figure 4-53.
Similairement a I’essai de flexion (4.3.3.1), mais cette fois avec un niveau de pression
de confinement plus important, une surestimation de la plasticité est mise en évidence
dans la zone d’impact par le modéle avec la variable de couplage ap. originale (cf.
[Figure 4-53]). La nouvelle variable de couplage a palié ce défaut en activant
I’endommagement dans la zone d’impact de fagon plus importante (cf. [Figure 4-52]).
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4.4 Test de perforation

Vue de la déformation principale maximale a la fin de la simulation (test de perforation)
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Figure 4-52. Modéle avec la nouvelle Figure 4-53. Modele avec la variable de
variable de couplage ap, : couplage originale ep, :
a) Face avant a) Face avant
b) Coupe transversale b) Coupe transversale
c) Face arriére c) Face arriére

La Figure 4-54 représente le déplacement global de la dalle prédit avec les deux
variables ap.. Comme la plasticité est surestimee avec la variable de couplage originale,
une grande partie de 1’énergie cinétique du projectile est transformée en énergie de
déplacement de la dalle en béton dans ce cas. Cela rend la dalle en béton plus déplacée
qu’avec la variable originale de couplage.
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Figure 4-54. Comparaison des déplacements aux 5 points de mesure sur la face arriere de la dalle
prédit avec les deux variables de couplage ap, : les points W*O correspondent au modeéle avec la
variable de couplage originale, les points W*N correspondent au modele avec la nouvelle variable
de couplage

Projectile

La Figure 4-55 compare les évolutions de la vitesse du projectile durant I’impact.
La valeur négative de la vitesse calculée avec la variable originale signifie que le
projectile a rebondi apreés I’'impact sur la dalle en béton, ce qui n’est pas conforme a
I’essai (paragraphe 4.4.3.2). Au contraire, [’utilisation de la nouvelle variable de
couplage permet d’obtenir un endommagement plus important de la dalle en béton dans
la zone d’impact. L’érosion du modéle d’endommagement est donc beaucoup plus
activée dans ce cas. Par conséquent, le projectile perfore la dalle avec une vitesse
résiduelle.

150 ;
4

‘ O nouveau o

< origine aDC R

Vitesse (m/s)
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Temps (Ms)

Figure 4-55. Evolution de la vitesse du projectile durant le test de perforation sous I’effet de la
modification de la variable de couplage ap. du modele de comportement du béton
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4.4 Test de perforation

4.43.1.2. Conséquence de la prise en compte de I’effet de la contrainte déviatorique

sur le comportement volumique et le comportement axial

Dans ces simulations, le béton est considéré sec pour éliminer I’effet de I’eau. La
nouvelle variable de couplage est utilisée dans les deux cas. Pour éviter les répétitions,
on appelle la simulation avec prise en compte de 1’effet de la contrainte déviatorique
dans le calcul de la contrainte moyenne, le cas 1, la simulation sans la prise en compte
de cet effet, le cas 2.

Vue de la déformation principale maximale a la fin de la simulation avec I’utilisation de la nouvelle
variable de couplage ap, (test de perforation)
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Figure 4-56. Modele avec prise en compte de Figure 4-57. Modéle sans prise en compte de
Peffet de la contrainte déviatorique dans le Deffet de la contrainte déviatorique dans le

calcul du o, calcul du o,
a) Face avant a) Face avant
b) Coupe transversale b) Coupe transversale
c) Face arriere c) Face arriere
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La comparaison des facies de rupture des deux cas est présentée sur la Figure 4-56
et la Figure 4-57. Les résultats calculés dans le cas 1 montrent plus d’endommagement
que dans le cas 2. De plus, les déplacements des points de mesure sur la face avant de la
dalle en béton dans la direction de mouvement du projectile obtenus dans le cas 1 sont
également plus importants que dans le cas 2 (cf. [Figure 4-58]). Ces comparaisons
confirment 1’explication proposée dans le paragraphe 4.3.3.1.2 pour le test de flexion.
En effet, le fait de prendre en compte I’effet de la contrainte déviatorique dans le calcul
de la contrainte moyenne diminue la rigidité de la structure en béton, et donc sa
résistance est egalement diminuée. Par consequent, le projectile perfore la dalle plus
facilement avec une vitesse résiduelle plus importante que le cas sans la prise en compte
de cet effet (cf. [Figure 4-59]).
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Figure 4-58. Comparaison des déplacements aux 5 points de mesure sur la face arriere de la dalle:
les points W*S (marques rondes) correspondent au modele sans la prise en compte de I’effet de la
contrainte déviatorique sur le calcul de la contrainte moyenne, les points W*A (marques
triangulaires) correspondent a la prise en compte de cet effet (la nouvelle variable de couplage est
appliquée dans les deux cas)

Projectile :
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Figure 4-59. Evolution de la vitesse du projectile dans le test de perforation sous I’effet de la prise
en compte de la contrainte déviatorique sur le calcul de la contrainte moyenne du modele de
comportement du béton
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4.4 Test de perforation

4.4.3.1.3. Analyse de Uinfluence de I’eau dans le test de perforation par la théorie
poro-mécanique du modele PRM couplé

Dans cette partie, on analyse I’influence de I’eau avec la théorie poro-mécanique
intégrée dans le modéle PRM couplé. L’effet de la contrainte déviatorique dans le calcul
de la contrainte moyenne n’est pas pris en compte dans ces simulations.

Les quatre simulations correspondent aux degrés de saturation suivants 0% (béton

sec), 40%, 80%, et 99%. Les comparaisons des facies de ruptures sont présentées sur la
Figure 4-60 et la Figure 4-62.

Vue de la déformation principale maximale a la fin de la simulation avec le nouveau modele PRM
couplé (test de perforation) pour différents degrés de saturation — sans prise en compte de I’effet de
la contrainte déviatorique dans le calcul de la contrainte moyenne o,
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Figure 4-60. Face avant

149




Chapitre 4 : Tests d’impact - validation du modéle

- +2.000e-01 +2.000e-01

s e | +1.672¢-01
+1.508¢-01 o +1.508e-01
+1.343e-01 i +1.343e-01
+1.179¢-01 @3-t - +1. 1/9e 01

+6.867e- 0"
+5.225e-02
+3.583e-02
T ) +1.942¢-02
+3 0()( - 3 ° +3.000e-03

+2.000e- 01 +2.000e-01
01 +1.836e-01

01 +1.672e-01
+1.508¢-01 T grcaaise HET 25 +1.508e-01
+1.343e-01 g = " A +1.343e-01
HiH +1.179e-01

+1.015e-01

+3.583¢.02
I +1.942¢-02
+3.000e-03

c) Sr = 80% d) Sr =99%

Figure 4-61. Coupe transversale
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Figure 4-62. Face arriére

Sur la face avant (cf. [Figure 4-60]) et la face arriere (cf. [Figure 4-62]),
différence d’endommagement entre les cas est peu significative. La comparaison des
déplacements des points de mesure presentée sur la Figure 4-63 confirme cette
observation. Sur la coupe horizontale de la dalle, les trois premiers cas (Sr = 0%, 40%,
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80%) donnent les résultats treés similaires. Seul le dernier cas dans lequel la dalle est
saturée complétement (Sr = 99%) est différent car la zone de rupture est moins large.
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Figure 4-63. Comparaison des déplacements aux 4 points de mesure sur la face avant de la dalle
calculés avec la théorie poro-mécanique seule (sans prise en compte de la contrainte déviatorique
dans le calcul de la contrainte moyenne a,, ) : les courbes grises avec les marques circulaires
correspondent au béton sec (Sr = 0%), les courbes jaunes avec les marques carrées correspondent
au béton humide (Sr = 40%), les courbes magentas avec les marques triangulaires correspondent
au béton humide (Sr = 80%), les courbes rouges avec les marques en losange correspondent au
béton humide (Sr = 99%).
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En effet, comme montrée au paragraphe 2.4.2.4.3, plus la teneur en eau est
importante, moins le béton résiste au cisaillement. Lorsque la contrainte déviatorique du
béton atteint ce seuil d’état limite, la déformation de Von-Mises peut activer 1’érosion
de plasticite lorsque cette déformation atteint 100%. Dans le cas du béton saturé, le seuil
d’écoulement plastique est trés bas ([J 200 MPa). Donc, 1’érosion de plasticité est
activée plus tét, facilitant la perforation, ce qui explique le facies de rupture moins
étendu observeé sur la dalle

Projectile :

La Figure 4-64 présente 1’évolution de la vitesse du projectile pour les dalles en
béton avec les differents degrés de saturation. Les résultats sont trés similaires pour les
cas Sr = 0% et Sr = 40%. Lorsque le degré de saturation de la dalle est trés élevé (Sr =
80%) la vitesse résiduelle du projectile est légerement plus élevée que pour les deux
premiers cas. Lorsque la dalle est presque saturée (Sr = 99%), la perforation du
projectile devient plus facile.
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Figure 4-64. Evolution de la vitesse du projectile en fonction du degré de saturation du béton

(nouveau modéle - loi poro-mécanique - sans prise en compte de l’effet de la contrainte

déviatorique dans le calcul de la contrainte moyenne)

[y
o
o

(82
o

Vitesse (m/s)

4.4.3.2. Validation du modele - Comparaison avec les résultats expérimentaux

Aprés avoir analysé les influences des modifications sur le modéle PRM couplé
initial, une simulation du test de perforation avec la prise en compte de toutes les
améliorations est faite. Le résultat est ensuite comparé avec celui obtenu par le modele
original et ’expérimentation. Pour prendre en compte I’effet de ’eau, un degré de
saturation de 80% est considéré car la dalle est estimée trés humide (cf. [Tableau 4-6]).

Tableau 4-6. Age du béton testé (test de perforation)

Test Jour de Jour des essais | Age du béton Vitesse Masse du
coulage testé (jours) d’impact (m/s) | projectile (kg)
P1 11.3.2010 23.4.2010 43 134.9 47.46
P2 11.3.2010 6.5.2010 56 136.46 47.32
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Projectile :

La Figure 4-65 montre I’évolution de la vitesse du projectile. Le projectile
rebondit parce que la variable de couplage du modeéle original surestime la plasticité (cf.
paragraphe 4.4.3.1.1). Le nouveau modele reproduit correctement ce test, la vitesse
résiduelle du projectile obtenue avec le nouveau modele est de 1’ordre de 30 m/s, proche
de la valeur expérimentale (~ 35 m/s (cf. [Figure 4-66]))

150 ; : r——
< O PRM couplé modifié final
< PRM couplé original

100\ VRE
Mw—v@ e )

Vitesse (mM/s)
()]
o

0 10 20 30 40
Temps (Ms)

Figure 4-65. Evolution de la vitesse du projectile dans le test de perforation simulé par deux
modeles, la ligne VRE correspond a la vitesse résiduelle expérimentale du projectile

Dalle en béton armé :

De la Figure 4-66 a la Figure 4-68, les faciés de rupture de la dalle en béton (sur
les trois faces avant, coupe horizontale, arriere) prédites par deux modéles sont
présentés et comparés avec ceux issus des essais.

Dans les essais, la dalle en béton est cratérisée dans la zone centrale de la face
avant avec un diametre variant de 340 mm a 395 mm. Ce diamétre est diminué a
environ 197 mm au col de pénétration du projectile (cf. [Figure 4-66c]). Dans les deux
simulations, cette distance n’a pas pu étre obtenue. Cela signifie que les critéres
d’érosion ne sont pas satisfaisants. Cependant, le nouveau modele prédit un col de
pénétration du projectile d’'un diametre acceptable (125x2 = 250 mm), alors que le
modele original prédit un diamétre plus important (175x2 = 350 mm).
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Figure 4-66. Vue de la déformation principale maximale sur la face avant a la fin de la simulation —
Comparaison avec la face avant de la dalle du test de perforation

a) Nouveau modele PRM couplé, b) Modéle PRM couplé original, ¢) Test
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Figure 4-67. Vue de la déformation principale maximale sur la coté horizontale a la fin de la
simulation - Comparaison avec la face avant de la dalle du test de perforation

a) Nouveau modele PRM couplé, b) Modéle PRM couplé original, ¢) Test
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4.4 Test de perforation

Sur la coupe transversale, le facies de rupture obtenu est en forme conique avec le
nouveau modele ce qui est également plus cohérent avec les résultats expérimentaux
(facies du modele original en forme de tube) (cf. [Figure 4-67]). Sur la face arriére,
I’écaillage prédit par le nouveau modele est d’environ 500x2 = 1000 mm. Cette valeur
est proche de la valeur obtenue expérimentalement qui varie de 1100 mm a 1495 mm.
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Figure 4-68. Vue de la déformation principale maximale sur la face arriére a la fin de la simulation
- Comparaison avec la face avant de la dalle du test de perforation

a) Nouveau modele PRM couplé, b) Modele PRM couplé original, ¢) Essai

La Figure 4-69 compare les déplacements de la dalle aux points de mesures sur la
face avant obtenus par les deux modeles avec les données expérimentales. La valeur
maximale obtenue avec le nouveau modele est 8 mm, tandis que la valeur prédite par le
modele original est d’environ 57 mm. En comparant a la valeur maximale
expérimentale (~ 4 mm), le déplacement de la dalle obtenu avec le modele original est
trop éleve, tandis que les valeurs produites par le nouveau modele sont acceptables.
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Figure 4-69. Comparaison des déplacements au 5 points de mesure sur la face avant de la dalle : les
points W*O correspondent au modeéle originale PRM couplé, les points W*MF le nouveau modele
couplé (modification finale), les points W*E les données expérimentales du test de perforation:

a) Comparaison entre les résultats du nouveau modele et les données expérimentales
b) Comparaison entre les résultats du modele original et les données expérimentales
¢) Position des points de mesures des deplacements sur la face arriére de la dalle

Barres d’armatures (ferraillage):

La Figure 4-70 présente la comparaison entre les déformations des barres
d’armatures aux positions prédéterminées (sur la nappe de ferraillage proche de la face
arriere de la dalle) (cf. [Figure 4-46]) obtenues par les deux modeéles avec les valeurs
expérimentales. De maniere générale, le modéle original prédit des déformations trop
importantes par rapport aux valeurs expérimentales, tandis que le nouveau modéle
donne des résultats assez proches des valeurs mesurées expérimentalement, sauf pour
les positions D1 et D8. En effet, la zone d’écaillage prédite par le nouveau modele du
béton n’est pas aussi large que celle des essais. Par conséquent, les déformations des
barres d’armatures calculées a ces positions sont nettement plus faibles.
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g) D7 h) D8

Figure 4-70. Comparaison des déformations des barres d’armatures aux positions prédéterminées :
la courbe jaune avec les marques triangulaires correspond au modele PRM couplé original, la
courbe rouge avec les marques « + » correspond au nouveau modéle couplé, la courbe grise avec les
marques rondes correspond aux mesures expérimentales du test de perforation :

a) Position des jauges installées sur les barres d’armatures
b) Déformation d’une barre d’acier a la position D1
c) Déformation d’une barre d’acier a la position D3
d) Déformation d’une barre d’acier a la position D4
e) Déformation d’une barre d’acier a la position D5
f) Déformation d’une barre d’acier a la position D6
g) Déformation d’une barre d’acier a la position D7
h) Déformation d’une barre d’acier a la position D8

4.4.3.3. Conclusion sur les résultats des simulations

Les tests de perforation ont été simulés avec le modele PRM couplé original et
avec le modéle PRM couplé amélioré. La comparaison des résultats de calculs avec
ceux issus de I’expérimentation a montré I’intérét de modifier la variable ap., surtout
pour la simulation du test de perforation. L’introduction de I’effet de la contrainte
déviatorique dans le calcul de la contrainte moyenne diminue la rigidité globale du
béton par rapport au modele initial. Finalement, I’effet de 1’eau n’est pas significatif
dans ces tests, sauf le cas ou le béton est tres humide (presque saturé). Ces trois
modifications ont permis d’obtenir des résultats beaucoup plus cohérents avec les
résultats d’essais.
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Chapitre 5

Conclusions et Perspectives

5.1. Conclusions

Cette thése s’inscrit dans un projet global piloté par I’IRSN, le laboratoire 3SR
(UJF) et le laboratoire LEM3 (Université de Metz) ayant pour objectif d’étudier la
vulnérabilité des ouvrages en béton sous impact. En effet, dans le cadre de ces missions
d’expertises, 'IRSN désire disposer d’un outil numérique fiable capable de prédire le
comportement mécanique des ouvrages complexes en béton armé ou précontraint sous
I’effet de ces chargements.

L’étude bibliographique a permis de rappeler les phénomenes et les sollicitations
générées lors d’un d’impact et a conclu sur la nécessité d’étudier le comportement du
béton sous sollicitations de traction dynamique et de compression confinée. Les
caractéristiques principales du comportement du béton sous chargement dynamique
sévére ont également été rappelées dans cette premiere partie. L’analyse de résultats
d’essais réalisés a 1’aide de barres de Hopkinson en compression et traction tendent a
montrer que la résistance du béton augmente avec la vitesse de déformation. Des études
ont montré qu’en traction cet effet est une caractéristique intrinséque du matériau (de
son comportement ¢élastique, de ses défauts...) alors que I’augmentation apparente de la
résistance en compression du béton est plutdt due a I’effet de confinement inertiel
auquel le matériau est soumis. De ce fait, d’une part, des essais quasi-statiques sont
suffisants pour identifier le comportement en compression du matériau. D’autre part,
lorsque le béton est soumis a une contrainte triaxiale de compression, sa résistance
déviatorique augmente avec le confinement, il est également observé que le
comportement volumique dépend de la contrainte moyenne et de la contrainte
déviatorique. A confinement élevé, la résistance du béton dépend aussi fortement de son
degré de saturation en eau. Une étude comparative des différents modeéles existants a été
réalisée et a mis en exergue qu’aucun d’entre eux n’était capable de prendre en compte
convenablement tous les phénomenes rencontrés dans le béton lors d’une sollicitation
de type impact.

La demarche adoptée pour répondre aux objectifs initiaux a été d’améliorer un
modele existant (le modéle PRM couple implémenté dans le logiciel ABAQUS en
analyse explicite), d’identifier les paramétres de ce modele sur des essais a I’échelle du
matériau et de valider par la suite les améliorations ainsi que la performance du modéle
sur des dalles en béton armeé (projet International IRIS 2010). Le deuxiéme chapitre de
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ce mémoire a donc été consacré a la caractérisation expérimentale du comportement du
béton. Afin de réaliser une identification pertinente du modele, le matériau testé est
identique a celui composant les dalles impactées a savoir un micro-béton nomme le
béton C50 du projet IRIS. Cette étude se compose d’une caractérisation en compression
quasi-statique du comportement uniaxial et triaxial réalisé a I’aide de la presse GIGA
installée au laboratoire 3SR (UJF) a Grenoble ainsi qu’une caractérisation en traction
dynamique (menée au laboratoire LEM3, Université de Metz). Les résultats montrent
que, sous I’effet du confinement, la rigidité et la résistance maximale au cisaillement du
béton augmentent en raison de la réduction de la porosité. La présence d’eau joue un
réle important lorsque le degré de saturation est élevé et lorsque le béton est soumis a
un fort confinement. En effet, on peut constater qu’au-dela d’un certain seuil de
confinement la résistance maximale au cisaillement diminue avec I’augmentation de la
teneur en eau. L’eau influence également le comportement volumique du béton.
Lorsque tous les pores libres du béton sont fermés sous I’effet de la compaction, la
faible compressibilité de 1’eau s’oppose a la déformation du béton, de sorte que le béton
humide est moins déformé que le béton sec pour une méme contrainte moyenne. En
traction dynamique les résultats obtenus montrent que la résistance en traction du béton
C50 peut étre multipliée par un facteur quatre pour une vitesse de déformation de
I’ordre de 100 s™ lorsque le béton est sec (Sr=11%) et par un facteur cing lorsque
celui-ci est humide (Sr = 70%).

Compte tenu des limites du modéle PRM couplé, trois améliorations ont été
proposées dans le chapitre 3. Ces améliorations consistent a :

1. prendre en compte I’effet de la contrainte déviatorique dans le calcul de la
contrainte moyenne.

2. modifier le calcul de la contrainte mixte « grains + eau » apres que le béton
ait atteint son état de consolidation (le moment ou les volumes libres du béton
sont completement fermés) en adoptant une approche poromécanique
proposée par Biot-Coussy. L’intérét de cette méthode est qu’elle permet de
prendre en compte la fermeture des pores remplis d’cau dans le béton aprés
que les volumes libres aient été completement fermés. Cela permet au béton
de se déformer plastiquement plut6t que de facon élastique une fois le point
de consolidation du matériau est atteint.

3. modifier la variable de couplage du modele (entre endommagement et
plasticité). La nouvelle variable prend en compte 1’angle de Lode pour
introduire une dépendance de 1’état limite en cisaillement avec le chemin de
chargement subi par le béton.

Les effets de ces améliorations ont été présentés a 1’échelle du matériau et
montrent une meilleure prédiction du comportement du béton. Il s’avere notamment que
la prise en compte de la contrainte déviatorique sur le comportement du béton ainsi que
la modification de la prise en compte de I’eau libre permettent d’améliorer sensiblement
la prédiction du comportement axial et volumique du béton. Toutefois, a 1’échelle du
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matériau et pour les pressions de confinement testées, I’impact de la modification de la
variable de couplage semble faible.

Ces premicres conclusions sont confirmées a I’échelle de la structure ce qui
montre ’efficacité et la pertinence des modifications réalisées. En effet, les simulations
des essais de perforation (impact dur) réalisés dans le cadre du projet IRIS, et présentées
dans le dernier chapitre montrent a nouveau une amélioration sensible du caractere
prédictif du modele d’un point de vue global (facies de fissuration) et local
(déplacements des points de la dalle et déformations des aciers). Il est a noter que les
modifications reéalisées permettent également de conserver la bonne prédiction des
essais de flexion (essais d’impact mou) conférant un caractére universel au modele
(capacité a prédire le comportement du béton pour différents types d’impacts ou a
différents niveaux de confinement).

5.2. Perspectives

Les améliorations apportées au modéle PRM couplé ont montré leur efficacité et
ont permis de reproduire les phénomenes observés lors des tests menés dans le cadre du
projet IRIS. Cependant, la modélisation du comportement du béton, notamment sous
impact, est un sujet complexe a appréhender et a simuler, qui nécessite des
infrastructures expérimentales lourdes et qui dépasse le cadre de cette these. En effet,
malgré les comparaisons satisfaisantes obtenues entre simulations et essais, il existe
encore des points a améliorer pour représenter de maniére plus précise et plus
physique le comportement du béton :

- Dans I’¢tude de I’effet de 1’eau, le coefficient de Biot est déterminé a 1’aide de la
technique d’homogéneéisation proposée par (Kendall, et al., 1983) sur les pates de
ciment. Comme la porosité des pates de ciment est beaucoup plus importante que
celle d’un béton, I’identification de ce coefficient sur un béton est nécessaire pour
obtenir une meilleur prédiction du comportement du béton aprés sa consolidation
sous I’effet de la compression avec une loi de type poro-mecanique. Pour ce faire,
des tests de compression drainés sur le béton sont nécessaires. Ces tests sont en
cours de développement au laboratoire 3SR et devraient permettre une prochaine
identification réaliste du coefficient de Biot.

- Lors de chargements séveres, le béton peut subir un trajet de chargement alterné
tel que le matériau est, par exemple, d’abord soumis a une pression hydrostatique
a tres fort confinement, puis a un déchargement et enfin un rechargement triaxial
mais avec un confinement moindre que lors du premier chargement. Des études
experimentales au laboratoire 3SR ont montre que le béton préchargé résistait
mieux au cisaillement que le béton vierge et que ce phénomeéne devrait étre pris en
compte dans le modele.

- La raideur du matériau est restituée lors du passage de la traction a la
compression. En revanche, lors du passage de la compression a la traction, elle est
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diminuée pour tenir compte de I’endommagement en extension. Il est possible
d’apporter des améliorations au modele pour mieux modéliser le comportement
du béton lors de chargements alternés traction/compression, et de vérifier la bonne
prise en compte des effets de vitesse lors des essais en traction par la simulation
des essais réalisés par le laboratoire LEMS3.

Dans les simulations des essais d’impacts, la technique d’érosion utilisée repose
sur I’atteinte de critéres sur les variables du modéle. L’identification de ces
criteres est faite sur les tests d’impacts a I’échelle de la structure mais devrait
aussi étre faite a I’échelle du matériau. La simulation des tests d’écaillage pourrait
étre un bon moyen pour identifier le critere d’érosion li¢ au modele
d’endommagement. Une étude de sensibilité vis-a-vis des paramétres d’érosion
permettra également de vérifier la robustesse des choix réalisés.

De surcroit certaines modifications sont basées sur des constatations

expérimentales a 1’échelle du matériau mais n’ont pas pu étre validées a 1’échelle de

1’élément de structure dans cette étude. En effet :
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I’influence de la nouvelle variable de couplage demeure faible sur les situations
testées lors des essais réalises par le laboratoire VTT dans le cadre du projet IRIS.
L’explication provient du faible le niveau de confinement rencontré dans ces
essais. Ainsi, le modele travaille essentiellement dans le domaine correspondant a
I’endommagement du béton. Cette variable n’a donc pas encore montré son
efficacité, contrairement au cas d’impacts conduisant a de hauts confinements,
c’est-a-dire lorsque le modéle active principalement la plasticité. La simulation
des tests MEPPEN (Rudiger & Riech, 1983) dans lesquels la vitesse du projectile
est élevée (~ 200 m/s) et 1’épaisseur de la dalle est proche du métre, illustre bien
cette configuration, car le niveau de confinement atteint est trés important. Pour le
cas de trés hauts confinements, notre proposition d’amélioration en prenant en
compte ’effet de 1’eau dans le béton devrait également étre plus pertinente que
pour les tests d’impact menés dans le cadre du projet IRIS.

la présence d’eau libre dans le béton a une forte influence sur le comportement du
béton mais la validation a I’échelle de la dalle n’a pas pu étre réalisée. Si dans la
littérature des essais sur dalles épaisses humides existent, il est extrémement
difficile d’obtenir des dalles épaisses seéches (ou a minima dont le degré de
saturation est faible) du fait des durées de séchage du béton. De surcroit le taux de
saturation réel d’une structure n’est pas constant et présente méme de forts
gradients. Il serait donc intéressant de coupler le modéle présenté dans ce
mémoire de thése & un modéle de séchage permettant d’obtenir un profil
d’humidité relative réaliste dans 1’épaisseur de la dalle. Différents tests sur des
dalles épaisses en béton caractérisées par différents degrés de saturation seraient
donc nécessaires pour valider la modification proposée concernant le degré de
saturation.



5.2 Perspectives

L’extension du mode¢le a d’autre cas est également une perspective intéressante.

En effet :

la simulation des tests d’impact n’est réalisée que sur un type de béton. La
validation sur d’autres bétons (béton standard, béton a haute performance, béton
fibré...) est nécessaire pour élargir son domaine d’application. Pour cela des
essais de traction dynamique et de compression confinée seraient nécessaires ainsi
qu’une validation a I’échelle de la structure.

la prise en compte de I’interaction entre le béton et les armatures et notamment
I’adhérence ou le glissement entre ceux-ci est également un phénomeéne qui n’est
pas pris en compte dans nos simulations alors qu’il a probablement un effet sur la
réponse du modele. Il conviendrait donc d’identifier des lois d’interaction de ces
deux éléments y compris I’influence de la vitesse de chargement pour permettre
de modéliser I'interface acier béton de maniére réaliste et de voir I’'impact de
I’hypothése sous-jacente & nos simulation & savoir une adhérence parfaite entre
acier et béton. Pour cela des tests de traction « pull out » dynamique devrait étre
réalisés.

Finalement, pour répondre de fagon compléte a 1’objectif initial de I’'IRSN qui est

de disposer d’un outil numérique fiable capable de prédire le comportement d’une

structure soumise a une sollicitation de type impact, un dernier changement d’échelle
est nécessaire. En effet, les plus gros éléments de structures testés dans cette campagne
restent loin des dimensions d’un ouvrage réel. Actuellement, les performances des

calculateurs ne sont pas suffisantes pour permettre la simulation compléte d’une
structure dite sensible avec des éléments finis dont le comportement est fortement non
linéaire. Des méthodes de couplages entre éléments finis 3D pour les zones d’impact et
élément finis de type coque pour le reste de la structure pourrait étre développées. Une
autre piste consiste a calculer les déplacements aux limites de la zone impactée par un
calcul avec des éléments grossiers et a appliquer ces conditions limites réalistes aux
simulations de types impact sur dalles.
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Annexe

Annexe | : Béton standard R30A7
Les données en jaunes sont extraites a partir des valeurs expérimentales. Les

autres données sont prises a partir des de la courbe de comportement de la roche.

Tableau 5-1. Courbe de la contrainte moyenne en fonction de la déformation volumique du test
hydrostatique (R30A7)

Point £,(%) o (Pa)

1 0 0

2 -2.054E-03 3.02E+07
3 -5.53E-03 6.11E+07
4 -8.02E-03 8.15E+07
5 -1.09E-02 1.04E+08
6 -1.98E-02 1.63E+08
7 -3.00E-02 2.25E+08
8 -3.92E-02 2.83E+08
9 -4.77E-02 3.42E+08
10 -5.57E-02 4.03E+08
11 -6.32E-02 4.63E+08
12 -7.03E-02 5.24E+08
13 -7.69E-02 5.84E+08
14 -8.41E-02 6.51E+08
15 -9.00E-02 7.07E+08
16 -1.00E-01 8.07E+08
17 -1.10E-01 9.12E+08
18 -1.20E-01 1.03E+09
19 -1.30E-01 1.16E+09
20 -1.40E-01 1.31E+09
21 -1.50E-01 1.49E+09
22 -1.60E-01 1.71E+09
23 -1.70E-01 1.95E+09
24 -1.83E-01 2.28E+09
25 -1.97E-01 2.65E+09
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Tableau 5-2. Courbe de la contrainte moyenne
en fonction de la déformation volumique du

test oedométrique (R30A7)

Point
1

© 0o ~NO O wN

NNNNNN R R R R R R R R P e
O R®WN R OoOWONOOOGAWDNDEF O

&y(%)
0
-2.05E-03
5 [E= &
-8.02E-03
-1.09E-02
-1.98E-02
-3.00E-02
-3. 2E-02
-4.77E-02
-5.57E-02
-6.32E 02
-7.03E-0
-7.69E-02
-8.41E-02
-9.00E-02
-1.00E-01
-1.10E-01
-1.20E-01
-1.30E-01
-1.40E-01
-1.50E-01
-1.60E-01
-1.70E-01
-1.83E-01
-1.97E-01

om (Pa)
0
3.0 E+07
5.23E+07
6.25E+07
7.48E+07
1.12E+08
1.53E+08
1.88E+08
2.22E+08
2.56E+08
2.93E+08
3.33E+08
3.77E+08
4,33E+08
4.85E+08
5.90E+08
7.17E+08
8.65E+08
1.04E+09
1.23E+09
1.45E+09
1.69E+09
1.95E+09
2.28E+09
2.65E+09

Tableau 5-3. Courbe oedométrique g, en
fonction de la contrainte moyenne o, du test

oedométrique (R30A7)
Point om (Pa)
1 0.00E+00
2 3.02E+07
3 5.23E+07
4 6.25E+07
5 7.48E+07
6 1.12E+08
7 1.53E+08
8 1.88E+08
9 2.22E+08
10 2.56E+08
11 2.93E+08
12 3.33E+08
13 3.77E+08
14 4.33E+08
15 4.85E+08
16 5.90E+08
17 7.17E+08
18 8.65E+08
19 1.04E+09
20 1.23E+09
21 1.45E+09
22 1.69E+09
23 1.95E+09
24 2.28E+09
25 2.65E+09

do(Pa)
0.00E+00
3.59E+07
4.22E+07
4.96E+07
5.81E+07
8.25E+07
1.08E+08
1.28E+08
1.45E+08
1.62E+08
1.79E+08
1.98E+08
2.20E+08
2.49E+08
2.79E+08
3.44E+08
4.35E+08
5.57E+08
7.17E+08
9.25E+08
1.19E+09
1.52E+09
1.92E+09
2.54E+09
3.44E+09
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Annexe Il : Béton C50 (Projet IRIS)

Les données en jaunes sont extraites a partir des valeurs expérimentales. Les
autres données sont prises a partir de la courbe de comportement volumique du béton
R30A7.

Tableau 5-4. Courbe de la contrainte moyenne en fonction de la déformation volumique du test

hydrostatique (C50)

Point &v(%) om (Pa)
1 0.00E+00 0.00E+00
2 -4.71E-03 7.03E+07
3 -8.06E-03 1.13E+08
4 -1.30E-02 1.68E+08
5 -1.68E-02 2.02E+08
6 -2.08E-02 2.31E+08
7 -2.58E-02 2.62E+08
8 -3.15E-02 2.95E+08
9 -3.92E-02 3.35E+08
10 -4.70E-02 3.75E+08
11 -5.58E-02 4.20E+08
12 -6.48E-02 4.64E+08
13 -7.31E-02 5.17E+08
14 -8.22E-02 5.86E+08
15 -9.25E-02 6.82E+08
16 -1.06E-01 8.35E+08
17 -1.17E-01 1.00E+09
18 -1.25E-01 1.16E+09
19 -1.33E-01 1.31E+09
20 -1.39E-01 1.45E+09
21 -1.46E-01 1.63E+09
22 -1.53E-01 1.85E+09
23 -1.60E-01 2.06E+09
24 -1.69E-01 2.34E+09
25 -1.78E-01 2.66E+09
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Tableau 5-5. Courbe de la contrainte moyenne
en fonction de la déformation volumique du

test oedométrique (C50)

Point
1

O 0 N Ul &~ W N

NININDNNDNRFPR PP R R PR PP PR
GO WINPOOOONO Ol W DN PEFEL O

ey(%)
0.00E+00
-1.34E-03
-4.13E-03
-8.88E-03
-1.47E-02
-2.18E-02
-2.86E-02
-3.48E-02
-4.24E-02
-5.15E-02
-6.02E-02
-7.04E-02
-8.02E-02
-8.80E-02
-9.50E-02
-1.06E-01
-1.17E-01
-1.25E-01
-1.33E-01
-1.39E-01
-1.46E-01
-1.53E-01
-1.60E-01
-1.69E-01
-1.78E-01

om (Pa)
0.00E+00
2.00E+07
3.69E+07
6.71E+07
1.04E+08
1.49E+08
1.92E+08
2.32E+08
2.81E+08
3.38E+08
3.94E+0
4.62E+08
5.30E+08
6.00E+08
6.82E+08
8.25E+08
1.00E+09
1.16E+09
1.31E+09
1.45E+09
1.63E+09
1.85E+09
2.06E+09
2.34E+09
2.66E+09

Tableau 5-6. Courbe oedométrique g, en
fonction de la contrainte moyenne o, du test
oedométrique (C50)

Point
1
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o (Pa)
0.00E+00
7.03E+07
1.13E+08
1.68E+08
2.02E+08
2.31E+08
2.62E+08
2.95E+08
3.35E+08
3.75E+08
4.20E+08
4.64E+08
5.17E+08
5.86E+08
6.82E+08
8.35E+08
1.00E+09
1.16E+09
1.31E+09
1.45E+09
1.63E+09
1.85E+09
2.06E+09
2.34E+09
2.66E+09

do(Pa)
0.00E+00

3.48E+07
6.91E+07
1.23E+08
1.79E+08
2.34E+08
2.76E+08
3.10E+08
3.45E+08
3.84E+08
4.22E+08
4. 72E+08
5.20E+08
5.66E+08
6.20E+08
7.14E+08
8.30E+08
9.43E+08
1.06E+09
1.17E+09
1.32E+09
1.49E+09
1.66E+09
1.88E+09
2.14E+09
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