UNIVERSITE DE GRENOBLE

THESE

Pour obtenir le grade de

DOCTEUR DE L’UNIVERSITE DE GRENOBLE

Spécialité : Sciences de la Terre, de I'Univers et de I'Environnement

Arrété ministériel : 7 ao(t 2006

Présentée par

Van Tieng TRAN

Thése dirigée par Frédéric Victor DONZE et
codirigée par Philippe MARIN et Bruno CHAREYRE

préparée au sein du Laboratoire Sols, Solides, Structures - Risques
dans I'Ecole Doctorale Terre, Univers, Environnement

Structures en béton soumises a des
chargements mécaniques extrémes :
Modélisation de la réponse locale par
la méthode des eéléments discrets

Thése soutenue publiquement le 12 juillet 2011,
devant le jury composé de :

M. Laurent BAILLET

Fonction Professeur a I'Université Joseph Fourier, Président
M. Arnaud DELAPLACE

Chargé de Recherche CNRS, Lafarge LCR , Rapporteur

M. Moulay Said EL YOUSSOUFI

Professeur a I'Université Montpellier 2, Rapporteur

M. Farid LAOUAFA

HDR a 'INERIS, Examinateur

M. Frédéric Victor DONZE

Professeur a I'Université Joseph Fourier, Directeur de thése
M. Bruno CHAREYRE

Maitre de Conférences a I'lNP Grenoble, Co-Directeur de thése







Remerciements

Je voudrais tout d’abord remercier chaleureusement Monsieur Frédéric Victor DONZE,
Monsieur Philippe MARIN et Monsieur Bruno CHAREYRE, de m’avoir accompagné pen-
dant ma thése. Leurs qualités scientifiques, leurs conseils ainsi que leur enthousiasme m’ont
été précieux pour mener & bien ce travail.

J'exprime également ma profonde gratitude & Monsieur Laurent BAILLET qui m’a fait
I’honneur de présider le jury de ma thése.

Aussi, j’adresse mes remerciements & Monsieur Arnaud DELAPLACE et Monsieur Moulay
Said EL YOUSSOUFI pour avoir bien voulu accepter d’étre rapporteurs, pour leurs lectures
attentives et pour toutes leurs remarques constructives sur le manuscrit, ainsi qu’a Monsieur
Farid LAOUAFA pour avoir accepté d’étre examinateur de ce mémoire.

J’aimerai remercier tous les membres du laboratoire 3S-R et plus particuliérement les
équipes RV et MéDiNa pour m’avoir accueilli et m’avoir permis de mener & bien ce tra-
vail. Je remercie aussi vivement le Centre National de Recherche Scientifique (CNRS) d’avoir
financé mon travail de recherche.

Merci également & Wenjie SHIU, Luc SCHOLTES et Emanuele CATALANO pour m’avoir
aidé pour la programmation dans YADE, ainsi que Xuan Hong VU pour les résultats expéri-
mentaux issus de son travail.

Aussi, merci & tous mes collégues, mes amis au laboratoire avec qui j’ai eu de merveilleux
moments au cours de la thése : Luc et Muntsa, Phuoc, Dung (tau), Lionel, Jessica, Frangois,
Tuan (petit), Thanh, Ha, Raphaél, Noémie, Lusia, Kien, Manh, Tuan Tong, Lam, Dung (no),
Lan, Tuyen, Vu, et les autres.

Je tiens a remercier également tous mes amis vietnamiens : Thuy, Huy, Tu, Hoa, Nam,
Hoang, Nghia, Long (petit), Hieu (DN), Hieu (SG), Ngoc Quang, Khanh Linh, et les autres,
qui ont partagé des grands moments et m’ont donné leurs encouragements tout au long de
ces années de thése.

Enfin, je remercie mes parents, mes fréres, mes belles-soeurs, & toute ma famille pour leur
dévouement, leurs sentiments, leurs encouragements.



i



Résumé

Ce travail de thése concerne la prédiction de la réponse des structures en béton a des char-
gements extrémes. Il s’intéresse plus particuliérement au comportement du béton sous fort
confinement ol la contrainte peut atteindre des niveaux de I'ordre du giga Pascal. La modé-
lisation de ce comportement doit étre capable de reproduire la compaction irréversible. Pour
ce faire, deux lois de comportement élasto-plastique - endommageable ont été développées
et implantées dans un code aux éléments discrets. Les paramétres utilisés dans ces lois sont
calibrés par les simulations des essais de traction/compression uniaxiale, des essais hydrosta-
tiques et triaxiaux. Une fois les parameétres calibrés, la loi montrant le meilleur agrément avec
I’expérience a été choisie pour la prédiction de la réponse du béton sous différents niveaux de
confinement. Les résultats du modéle sont analysés non seulement & I’échelle macroscopique
mais également & l’échelle de ’élément discret. La nécessité de prendre en compte une loi
d’interaction de type élasto-plastique - endommageable est aussi montrée.

La deuxiéme partie du travail de thése développe une méthode de couplage entre le modéle
éléments discrets et un modéle d’écoulement compressible en tenant compte des mécanismes
physiques fondamentaux d’interaction entre 1’écoulement interne et les particules solides d’un
matériau poreux. Le probléme d’écoulement est résolu par une méthode en volumes finis, ot le
volume est discrétisé en tétraédres issus d’une triangulation réguliére de Delaunay. Notre mo-
déle est une adaptation aux fluides compressibles d’un modéle développé initialement pour les
écoulements incompressibles. Ce couplage a été utilisé pour simuler le comportement triaxial
des bétons humides et saturés sous différents niveaux de confinement. Les résultats nous
montrent une bonne reproduction du comportement non-drainé du béton saturé sous faible
confinement. Pour un fort confinement, les simulations ne se rapprochent des résultats expéri-
mentaux qu’au prix d’'une compressibilité du fluide plus faible que celle de ’eau. Par ailleurs,
la contrainte effective est une variable pertinente pour décrire le comportement du béton hu-
mide par un état limite intrinséque indépendant du degré de saturation.

Mots Clés : Méthode des Eléments Discrets, béton, fluide, fort confinement, essai triaxial,
degré de saturation, modéle couplé Eléments Discrets - Fluide, pression interstitielle.
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Abstract

This thesis work deals with the predicting of concrete structures submitted to some ex-
treme loadings, and, more particularly, focuses on behavior of concrete under a high-confining
pressure. At this range of pressures, irreversible compaction of the material occurs and needs
to be considered. Doing so, two elasto-plastic-damaged constitutive laws have been developed
and implanted into a discrete element numerical code. Local parameters to be used in these
constitutive laws are identified by simulating reference uniaxial traction/compression tests
and triaxial compression tests. Once these parameters have been obtained, the law showing
the best agreement with the experimental data has been chosen to predict the response of
concrete sample for triaxial compressive tests at different levels of confinement. The numerical
results have been analyzed not only at macroscopic scale but also at discrete element scale.
The need of a constitutive law taking into account the elasto-plastic-damaged behavior has
been also proved.

The second objective of the thesis work was to develop a fluid flow — coupled discrete ele-
ment model by considering fundamental physical mechanisms of the interaction between the
internal fluid flow and the solid particles of a porous material. The flow problem is solved by
the finite volume method, where the volume is discretized into tetrahedra issue of a regular
Delaunay triangulation. Our model is an adaptation for elastic fluids of a model originally de-
veloped for incompressible flows. The developed fluid-flow coupled discrete element has been
used to simulate the undrained triaxial behavior of concrete under different levels of confi-
nement. The results show a good reproduction of undrained behavior of saturated concrete
under low confinement. For high confinement, the simulations only resemble the experimental
results when the fluid compressibility is lower than that of water. Moreover, the effective stress
was a relevant variable to describe the behavior of the wet concrete by an intrinsic limit state
independent of the degree of saturation.

Key words : Discrete element method, concrete, fluid, high-confining pressure, triaxial
test, degree of saturation, fluid-flow coupled discrete element, pore pressure.
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2 Introduction générale

Le béton est le matériau le plus utilisé pour la construction des ouvrages civils, méme
pour la construction des infrastructures les plus sensibles ( les ouvrages protecteurs, barrages,
centrales nucléaires...). Ces infrastructures sont congues pour résister a des sollicitations ex-
trémes, comme par exemple, des explosions trés violentes, des impacts balistiques ou tout
objet qui tombe accidentellement. Ces ouvrages sont parfois localisés dans ’eau ou étant trés
massifs, ils restent quasi-saturés au coeur pendant une grande part de leur durée de vie. Sous
ces sollicitations extrémes, la présence d’eau libre dans les pores du béton modifie sa réponse
mécanique. Deux mécanismes jouent un réle clé dans cette interaction entre ’eau interstitielle
et le béton : une augmentation de la pression interstitielle induit une dilatation du béton,
et la compression du béton provoque une élévation de la pression interstitielle, si I’eau est
empéchée de s’échapper du réseau poreux. Cependant, le comportement mécanique du béton
dans ces ouvrages sous ces types de sollicitations reste encore mal connu. Il peut étre di
aux difficultés de la reproduction expérimentale comme le chargement [37|. La prédiction de
son comportement en dynamique rapide nécessite d’abord la caractérisation de son compor-
tement quasi-statique en compression sous des pressions de confinement de 'ordre de méga
Pascal, ou les différents modes d’endommagement qui dépendent de I'état de contrainte et
du chemin de chargement, apparaissent. Parmi ces modes, les principaux & bien comprendre
sont le phénomeéne d’endommagement fragile et la déformation irréversible liée a la compac-
tion. La plupart des résultats expérimentaux présentés dans littérature ne concernent que les
chargements triaxiaux & des confinements moyens. Dans ces résultats, seulement la transition
fragile-ductile du comportement qui est une caractéristique des matériaux cohésifs, est bien
comprise. Récemment, une presse GIGA a été utilisée pour caractériser le comportement du
béton aux différents chemins de chargement [38; 96; 124] : Les essais hydrostatiques, triaxiaux
et proportionnels ont été effectués pour un fort niveau de confinement. Les essais triaxiaux
et proportionnels montrent l'existence de 1’état limite de déformation qui est indépendant
du chemin de chargement. Ces essais seront utilisés pour calibrer et valider notre modéle
numérique.

Les méthodes aux éléments discrets (DEM), telles qu’elles furent introduites par Cun-
dall et Strack [26], offrent ainsi des possibilités sans cesse croissantes quant a la simulation
des matériaux frictionnels cohésifs. En effet, de par leur nature discréte, les méthodes DEM
permettent de représenter le matériau comme un assemblage d’éléments indépendants. Les
éléments discrets s’interagissent selon les lois locales correspondantes. Le comportement mé-
canique macroscopique du matériau peut étre établi grace a la collection de contributions de
ces éléments discrets sous la procédure de chargement ou de déchargement via des phéno-
meénes physiques (mouvement, déplacement, glissement, rotation). De plus, la formation des
fissures est simulée par la rupture des interactions entre les éléments. Ces méthodes sont donc
souvent appliquées pour analyser des phénoménes de fracturation et de fragmentation dans
le béton puisqu’elles ne reposent sur aucune hypothése concernant ol et comment une fissure
ou plusieurs fissures apparaissent et se propagent. Par ailleurs, I’algorithme de calcul de ces
méthodes est décrit par un schéma explicite qui est bien adapté pour résoudre les phénoménes
transitoires.

Dans ce contexte, les travaux présentés dans cette thése s’intéressent a la modélisation du
comportement triaxial des bétons sec et saturé pour des forts confinements. Nous allons pro-
poser un modéle capable de reproduire les résultats prédictifs. Lorsque la DEM est utilisée
pour représenter I’échantillon du béton, les paramétres constitutifs locaux sont attribués a
chaque force d’interaction entre les éléments. Grace a cela, le comportement macroscopique
de 'assemblage des éléments discrets est représentatif du comportement du béton & I’échelle
macroscopique. Pour attribuer les valeurs des paramétres, une procédure de calibration peut



Introduction générale 3

étre utilisée [123; 45; 46; 10]. Cette procédure est basée sur les simulations quasi-statiques des
essais de traction et de compression uniaxiale et triaxiale. Suite & cette étape de calibration,
nous avons réalisé des simulations triaxiales afin de valider le modéle numérique. Une fois
le modéle validé, il est couplé avec un modéle d’écoulement compressible pour pouvoir re-
produire le comportement du béton en présence d’eau. A travers des modélisations discrétes
du comportement du béton, nous verrons I’évolution des propriétés locales de 1’échantillon
numérique durant la simulation & ’échelle d’élément discret, par exemple, la distribution spa-
tiale des forces d’interaction, les états d’interaction, etc. De plus, grace au couplage avec le
modéle d’écoulement, nous verrons également comment ’eau interstitielle peut influencer le
comportement macroscopique du béton.

L’envergure de cette étude est d’introduire cette nouvelle approche comme un outil de
recherche pour étudier le comportement du béton sous sollicitations extrémes. Le modéle
DEM fournit des informations précieuses qui peuvent étre utilisées pour développer les modéles
microscopiques constitutifs en étudiant I’évolution des paramétres qui controlent la procédure
de déformation.

Ce mémoire comporte cing chapitres.

Le premier chapitre s’intéresse aux aspects bibliographiques de I’étude permettant la défi-
nition du probléme. Dans une premiére partie, nous ferons une présentation d’ensemble sur le
comportement du béton sec et nous proposons une revue des modéles numériques existants
pour simuler ces types de comportement. La deuxiéme partie présente le comportement triaxial
du béton saturé et d’autres géomatériaux saturés, dans laquelle 'influence de la présence d’eau
sur le comportement expérimental des matériaux est abordée. Enfin nous présentons des ap-
proches multi-échelles pour ces problémes qui ont servi de base a développer un couplage dans
nos travaux.

Le chapitre 2 est consacré a la méthode aux éléments discrets utilisée. Premiérement, nous
présentons les principaux fondements de la méthode aux éléments discrets et I’étude biblio-
graphique sur son utilisation pour simuler le comportement des géomatériaux. Ensuite, deux
lois d’interaction sont formulées pour reproduire le comportement du béton.

Le chapitre 3 concerne la calibration et validation des modéles numériques proposés. La pro-
cédure de la calibration des paramétres est basée sur la simulation des essais quasi-statiques
en compression /traction simple et en compression triaxiale. Une fois les paramétres calibrés,
les résultats de deux lois d’interaction sont comparés avec les résultats expérimentaux afin
de choisir la loi qui est la plus représentative du comportement du béton. Enfin, la loi choi-
sie est utilisée pour simuler des essais triaxiaux sous différents niveaux de confinement. Par
comparaison avec les résultats d’essais expérimentaux, nous allons valider la loi d’interaction
choisie.

Dans le chapitre 4, nous souhaitons développer un couplage Fluide-Eléments Discrets pour
modéliser le comportement des bétons humides et saturés. Nous présentons d’abord le modéle
d’écoulement incompressible développé par Catalano et al. [21]|. En nous basant sur ce modéle,
un modéle d’écoulement adapté sera proposé dans cette thése pour la prise en compte de la
compressibilité du fluide en vue de 'application au béton en présence d’eau. Le probléme
d’écoulement compressible sera intégré par un schéma explicite. Enfin, ce chapitre se cloture
par les conditions du calcul de couplage (pas de temps, conditions aux limites).

Le chapitre 5 expose les applications de ce couplage Fluide-Eléments Discrets pour simuler
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les essais triaxiaux du béton en présence d’eau. Un essai drainé est utilisé pour calibrer le
paramétre de la conductance locale. Ensuite, une campagne d’essais triaxiaux non-drainés
numériques est réalisée, ce qui nous permet de valider le couplage comme un outil de mo-
délisation du comportement des bétons humides et saturés. Les simulations nous montrent
également les influences du degré de saturation et de la compressibilité du fluide sur la réponse
du matériau. Les résultats sont comparés avec ceux expérimentaux, et sont analysés & la fois
en contraintes totales et contraintes effectives.

Enfin, ce mémoire se cloture par des conclusions et des perspectives.



CHAPITRE 1

Etude bibliographique
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1.1 Comportement du béton sec

Popularisé depuis le X 1X¢ siécle, notamment grace au ciment de Portland et & Louis Vicat
en France, le béton de ciment est, & I’heure actuelle, le matériau de construction le plus utilisé
du fait de sa confection facile, de son ouvrabilité aisée et de son faible cotit. Néammoins, ses
constituants et ses qualités mécaniques font encore I’objet de recherches afin de 'adapter a
Ienvironnement et aux besoins du Génie Civil.

Plusieurs méthodes de formulation du béton existent (par example : la méthode Baron, la
méthode Féret, la méthode de Bolomey,...). Mais, en générale, le béton est un matériau hété-
rogéne constitué d’une matrice cimentaire et d’inclusions de granulats dont la répartition et
la géométrie ne sont pas connues a priori et présentent souvent une dispersion importante. De
par sa nature hétérogéne, le béton présente donc un comportement mécanique trés complexe.
Ce paragraphe a pour but de présenter ce comportement & ’aide des essais de laboratoire
classiquement utilisés pour les géomatériaux. Nous allons aborder le comportement obtenu en
conditions quasi - statiques et sous un état de contrainte multi-axiale.

1.1.1 Compression simple

C’est l'essai le plus courant pour caractériser les propriétés du béton (Module d’Young,
coefficient de Poisson, résistance a la compression). Un échantillon cylindrique est placé entre
deux plateaux de chargement. Le plateau inférieur est fixe. Cet essai est piloté par le mouve-
ment du plateau supérieur a déplacement imposé sous 'action d’une presse. Contrairement
au contrdle en contrainte, cette méthode permet d’étudier la phase post-pic de la courbe
comportementale du béton [44].

contrainte () a 35 E o ) ;
A L i 5. /f L

E 30 -
FT T AT h j

F N 28f-- et deee -

i : i I: \

C < d > i
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FIGURE 1.1 — Réponse typique du béton en compression simple d’aprés Mazars [67] (& gauche)
et courbes expérimentales d’aprés Vu [120] (& droite) présentant I’évolution de la contrainte
axiale (o) en fonction des déformations axiale (e;) et latérale (g¢)

Une courbe caractéristique reliant les contraintes aux déformations obtenue lors d’un essai
de compression simple est présentée a la figure 1.1. On peut observer que la réponse du béton
présente plusieurs phases [67; 68]. A Dinitiation du chargement, les microfissures sont tout
d’abord fermées, le module élastique augmente. Cette phase initiale correspond a la premiére
partie de la courbe contrainte - déformation (zone AB, jusqu’a 30% de la résistance o.). Suite
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a la fermeture des microfissures, la résponse devient quasi-linéaire. Le module tangent et le
coefficent de Poisson sont constants, et le volume total de 1’échantillon diminue (zone BC). La
contrainte continue a augmenter et lorsqu’elle passe a 50% de la résistance, la non linéarité
de la réponse commence & apparaitre (zone CD). Cette zone présente une irréversibilité de la
déformation de I’échantillon. Les microfissures se propagent de fagon stable dans I'auréole de
transition. L’échantillon s’endommage provoquant une diminution légére du module tangent.
Lorsque I’échantillon atteint sa résistance en compression, son volume augmente par le dé-
veloppement de déformations dilatantes dans les directions transversales au chargement [44].
Ces déformations sont plus importantes que celles se développant dans la direction du charge-
ment. Les microfissures apparaissent dans la pate et s’orientent parrallélement & la direction
du chargement. La propagation de la fissuration est instable du fait des efforts de traction
trés importants intervenant dans les directions latérales. Au-deld du pic de contrainte, la
courbe contrainte-déformation présente une décroissance caractérissant le régime d’adoucisse-
ment du béton. Les microfissures coalescent pour former des macrofissures, ces macrofissures
se développent jusqu’a la ruine de ’échantillon.

Le comportement du béton a été interprété dans de nombreux travaux [67; 68| et il est géné-
ralement admis que le comportement pré-pic observé est celui du béton non fissuré présentant
uniquement des microfissures; la partie d’adoucissement est associée au comportement du
béton comportant des macrofissures pour lequel le matériau ne répond plus d’'une maniére
homogeéne.

1.1.2 Traction simple

Le béton est principalement utilisé dans la construction des infrastructures pour ses pro-
priétés de résistance en compression. Pourtant, dans ces ouvrages, il est également soumis
a des efforts de traction (par exemple, poutres en flexion, la face avant d’une structure en
béton sous 'impact d’un projectile). En effet, le béton est souvent endommagé lorsqu’il est
soumis a un chargement en traction. Il est donc important de caractériser son comportement
en traction.

Il existe deux type d’essais de traction : l’essai de traction uniaxial direct et l'essai de
traction indirecte (essai de fendage, essai sur poutre en flexion). Ils ont été étudiés dans de
nombreux travaux [108; 76; 30]. Dans cette bibliographie, nous abordons le comportement
en traction du béton obtenu par I’essai de traction uniaxiale directe. Cet essai est réalisé en
appliquant la charge & un échantillon par I'intermédiaire de deux plateaux en métal collés aux
extrémités de I’échantillon. Pour assurer I’homogénéité des contraintes au sein de 1’échantillon,
le collage de plateaux doit étre parfaitement centré et avoir une bonne rigidité.

La courbe contrainte/déformation axiale d’'un essai de traction directe réalisé par Ter-
rien [108] est illustrée dans la figure 1.2. On peut observer sur cette courbe trois phases du
comportement du béton. Jusqu’a 50% a 60% de la résistance oy, cette courbe présente un
comportement élastique linéaire. A partir de 60% de la résistance en traction oy, la déforma-
tion est irréversible, le module tangent est diminué. Il apparait une décohésion des interfaces,
les microfissures apparaissent dans la pate de ciment et s’agrandissent plus rapidement. En
comparaison avec un essai de compression, on constate que la rupture survient plus tét. Cette
apparition rapide de la rupture provoque une perte brutale de la résistance aprés le pic de
contrainte. Les microfissures s’orientent perpendiculairement & la direction de charge et se
rejoignent pour former une macro-fissure continue [116]. Les résultats obtenus révelent aussi
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la présence de nombreux grains reliant les surfaces de la fissure, ce qui explique la branche
d’adoucissement de la courbe contrainte - déformation, la ruine de ’échantillon apparait lors
de la rupture de ces grains [122].
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FIGURE 1.2 — Réponse du béton en traction [108§]

1.1.3 Comportement triaxial

Le comportement du béton sous chargement triaxial a été étudié par plusieurs auteurs
[4; 51; 83; 100; 63; 48; 60]. Les essais mettent en évidence l'influence de la pression sur le
comportement uniaxial du béton. En général, les essais triaxiaux peuvent étre réalisés en deux
étapes via le chemin de chargement : le chargement hydrostatique et le chargement déviatoire.
Dans la phase de chargement hydrostatique, I’échantillon est généralement mis sous pression
par l'intermédiaire d’un fluide. En maintenant le niveau de confinement constant, on applique
alors une contrainte axiale supplémentaire par le biais d’'un piston dont le déplacement est
imposé & vitesse constante (voir la figure 1.5). Jamet [51], Ramtani [83] et Ludovic [63] ont
effectué des essais triaxiaux avec une gamme de pression de confinement moyenne (inférieur
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FIGURE 1.3 — Courbes contrainte/déformation obtenues lors d’essais triaxiaux par Ludovic
et al. [63]. Essais a faible pression de confinement de 0 & 9MPa (gauche) et a pression de
confinement moyenne de 30 & 60MPa (droite)



1.1. Comportement du béton sec 9

a 100MPa). Ces essais (voir la figure 1.3) montrent que le pic de contrainte augmente lors de
I’augmentation du confinement. Le comportement élastique adoucissant sous confinement nul
devient élasto-plastique avec écrouissage positif, voir durcissant. Cependant, la compaction du
béton n’est pas évidente dans ces essais car les pressions de confinement restent faibles. Dans
ce cas, des bandes de cisaillement sont susceptibles d’apparaitre. En effet, les résultats de Sfer
et al. [100] montrent que la rupture de béton dans les essais sous confinement faible peut étre
localisée, les bandes de localisation sont inclinées par rapport & la direction du chargement,
cet angle varie globalement entre 0° et 45°.

1.1.4 Comportement sous haut confinement

Les progrés de I'équipement permettant d’effectuer des essais triaxiaux ont permis d’at-
teindre des pressions de confinement de l'ordre de quelques centaines de MPa [18; 96; 124;
37; 120]. Ces essais permettent de caractériser le comportement compactant du béton. Ce
comportement est présenté de maniére plus précise dans le travail de Burlion [18] (voir la
figure 1.4). Le béton suit d’abord un comportement linéaire, puis, la raideur diminue du fait
de la réduction de la porosité. Lorsque les pores sont complétement fermés, la raideur aug-
mente et devient de nouveau égale & la raideur initiale. On observe un point de compaction
ol le comportement passe du durcissement élastique au durcissement plastique. On appelle
"durcissement élastique" la rigidification du matériau (augmentation apparente du module
d’Young lors d’une décharge) due a la fermeture de la porosité. Le "durcissement plastique”
correspond quant & lui & la différence de raideur observée entre le comportement & écrouissage
linéaire et le comportement & écrouissage non-linéaire [44].

Pression hvdrostatique

-0 -0,08 -0.06 0,04 0,02 @

Déformation
volumigue

- 200 MPa

E En

— -

Durcissement Durcissement
plastigue élastigue

- 00 MPa
Polnt de
compaction

FIGURE 1.4 — Comportement compactant du béton et définitions (Burlion [18])

T. Gabet présente dans son travail de thése [37] des résultats d’essais triaxiaux réalisés sur
des échantillons d’un béton dénommé R30A7. Ce type de béton a des caractéristiques méca-
niques suivantes : module d’Young de 26GPa, résistance en compression de 42MPa, la porosité
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FIGURE 1.6 — Résultats expérimentaux d’essais triaxiaux réalisés sous différentes pressions de
confinement d’aprés Gabet|37]. Courbes contrainte - déformations (a gauche) et courbes de
comportement volumique (a droite).

de 11,8% et le coefficient de Poisson de 0,21. A I'aide de la presse GIGA ! (DGA,2002) (voir la
figure 1.5), cinq essais triaxiaux ont été réalisés a des pressions de confinement de 50, 100, 200,
500 et 650MPa. Ces résultats (voir la figure 1.6) montrent que durant la phase hydrostatique,
la déformation axiale et la déformation latérale sont identiques, ce qui permet d’affirmer que le
comportement du béton est isotrope. La courbe de comportement volumique est qualitative-
ment similaire & celles obtenues par Burlion [18]. Elle met en évidence le processus compactant
du béton, caractérisé par une phase de charge élastique suivie d’une diminution du module
tangent. Un point d’inflexion, situé aux alentours de 200MPa marque une transition vers une
augmentation progressive de ce méme module. Dans la phase déviatoire, on peut observer
que la capacité de chargement du béton dépend fortement de la pression de confinement.
Plus la pression est élevée, plus le déviateur atteint est important. On peut remarquer un
raidissement du béton avec le confinement qui se caractérise par un module tangent plus élevé

1. La presse triaxiale GIGA, a été inaugurée le 13 mai 2004 par la Délégation Générale pour ’Armement
(DGA), le Centre National de la Recherche Scientifique (CNRS), I'Institue Nationale Polytechnique de Gre-
noble (INPG), I'Université Joseph Fourier (UJF). Cette presse a été financée par DGA dans le cadre d’un
contrat qui s’inscrit dans un projet d’étude entrepris sur les “Modéles matériaux pour simulation en dynamique
rapide - théme béton” (DGA, 2002)
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pour une déformation donnée. Ce phénoméme peut s’expliquer par une augmentation de la
densité du béton avec la diminution du volume de I’échantillon. Sur les courbes présentant
le comportement volumique, le module tangent diminue au moment ot commence la phase
déviatoire. Cette diminution du module tangent confirme que la présence de contraintes dévia-
toires (associées a du cisaillement dans la structure) accentue la compaction. Plus le rapport
du déviateur des contraintes sur la contrainte moyenne est élevé, plus le module tangent est
faible et plus la compaction est importante.

Ces figures montrent également une évolution du comportement limite du béton avec le
confinement. Pour un confinement faible (inférieur & 100MPa), un pic de contrainte est atteint.
On observe ensuite une faible diminution de la contrainte avant ’arrét du chargement. Pour
un confinement moyen, la courbe semble atteindre un plateau et non pas un pic avant la
fin de I'essai. En revanche, la limite maximale de la contrainte n’est pas atteinte pour les
confinements élevés (supérieurs a 200MPa). Par contre, toutes les courbes de déformation
volumique montrent une transition contraction - dilatation, hormis pour 'essai TRX500 ot
Iessai a été arrété trop tot. Cet état de dilatation est toujours atteint avant le seuil de
contrainte maximale. On peut affirmer que le béton commence & s’endommager en traction
et en cisaillement au moment de ’apparition de la dilatation.

1.1.5 Modéles existants

De nombreux modéles représentant le comportement du béton ont été proposés et im-
plantés. Par exemple avec le logiciel élément finis LS-DYNA (DYNA3D)(Ce logiciel a été
originairement développé par le " Lawrence Livermore National Laboratory") [125; 41; 42],
Yonten et al. [128] a comparé quatre modéles pour modéliser le comportement triaxial du
béton, le Modéle de Pseudo Tenseur Géologique (Pseudo Tensor Geological Model, modéle
16), le Modéle de durcissement Cinématique (Kinematic Hardening Model, modéle 25), le
Modeéle d’Endommagement du Béton (Concrete Damage Model, modéle 72) et le Modéle du
Sol/Béton (Soil/Concrete Model, modéle 78) dont les descriptions détaillées ont été présentées
dans la littérature [41; 42; 57; 65; 93; 94; 92; 106]. Il a modélisé les essais triaxiaux aux trois
niveaux de confinement : 5, 10 et 15MPa sur un béton avec une résistance en compression de
100MPa, essais triaxiaux réalisés par Attard et al. [4]. Ces modéles présentent une augmenta-
tion de la contrainte maximale (ductilité) avec 'augmentation de la pression de confinement.
Néanmoins, I'augmentation de la ductilité prédite par ces modéles est inférieure a ce qui est
observé dans les expériences. De plus, les modéles de matériau sont incapables de prédire la
réduction de la dilatation du béton avec 'augmentation de la pression de confinement [128|.
Ceci est observé dans la figure 1.7.

Le Modéle de Béton/Matériaux géologiques (modéle 16) a été amélioré par Malvar et al. [65;
66]. Le modéle de matériau original découple les réponses volumétrique et déviatoire. Une
équation d’état considére que la contrainte actuelle est une fonction du minimum de défor-
mation volumétrique actuelle et précédente. Une fois que la pression est connue, une surface
mobile, qui a été appelée surface de seuil ou surface de rupture, limite le second invariant du
tenseur des contraintes déviatoires. Malvar et al. [66] a amélioré ce modéle par 'ajout d'une
troisiéme surface de rupture indépendante basée sur la formulation de troisiéme invariant de
Willam - Warnke et 'ajout d’une énergie de rupture dépendante de la déformation en traction
[65; 64]. Le nouveau modéle est nommé modéle de K&C (K&C Model : Karagozian & Case
Model). Ce modéle est capable de reproduire les essais triaxiaux avec confinement jusqu’a
34MPa (voir la figure 1.8) [66]. Cependant, pour les forts niveaux de confinement ou sous
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forte compaction, ses résultats sont trés différents avec ceux expérimentaux (voir la figure
1.9) [99]. La figure 1.9(a) montre que la pente de la courbe contrainte - déformation volu-
mique numérique (Mat 72R3) est plus faible que celle de la courbe expérimentale (ICT). Pour
les essais triaxiaux, la surface de rupture obtenue du modeéle K&C est en dessous de celle
d’expérimentation lorsque la contrainte moyenne dépasse a 300MPa (voir la figure 1.9(b)).
Il semble donc que ce modéle ne soit pas capable de reproduire le comportement triaxial du
béton sous fort confinement.
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FIGURE 1.9 — Comparaison des résultats expérimentaux et des résultats numériques (Mat
72R3 et Mat 73R3 du béton 45.6 MPa : (a) - essai de compaction isotrope, (b) - surface de
rupture des essais triaxiaux [99]

Gabet [37] a utilisé dans son travail un modeéle aux éléments finis nommé modéle PRM cou-
plé pour simuler les essais GIGA. Ce modéle a été développé par le Centre d’Etudes de Gramat
(CEG) [88] et implanté dans les codes OURANOS et ABAQUS explicite. Il est le résultat d’un
couplage entre un modéle d’endommagement ( initié par La Borderie [56; 79|) permettant la
description des mécanismes de dégradation du béton sous faible confinement et d’un modéle
¢lastoplastique & contrainte effective (modéle Krieg and Swenson utilisé par CEG) permettant
de simuler la réponse des géomatériaux lorsque les contraintes de confinement sont trés éle-
vées. Le modéle PRM couplé utilise plusieurs parameétres et leur identification est complexe.
La simulation des essais triaxiaux avec ce modéle (voir la figure 1.10) montre que le modéle
présente plusieurs limitations pour simuler les essais triaxiaux sous fort confinement. Le com-
portement linéaire des courbes contrainte - déformation numériques s’oppose a la diminution
progressive du module tangent des courbes expérimentales. Les courbes numériques montrent
également une rupture de comportement marquée lorsque la surface seuil est atteinte, a I'in-
verse de la relative progressivité des résultats expérimentaux. En outre, la comparaison des
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FiGURE 1.10 — Comparaison des essais triaxiaux expérimentaux et numériques obtenus par
Gabet|37], courbes contrainte - déformations (a4 gauche) et courbes de comportement volu-
mique (& droite).

courbes de comportement volumique montre I'inaptitude du modéle & reproduire la compac-
tion en phase déviatoire, liée a ’absence de prise en compte du déviateur des contraintes et
donc du cisaillement dans le processus de compaction. Le modéle ne permet pas de reproduire
la transition contraction - dilatation des résultats expérimentaux.

Le comportement constitutif complexe du béton, résultant de I’extension des micro-fractures
et macro-fractures, est difficile & caractériser en terme d’une formulation continue. Un modéle
numérique du béton devrait incarner une procédure appropriée correspondante & la création
et la propagation des fissures et leur effets sur le comportement global du béton. En observant
& l’échelle - méso, le béton est considéré comme un matériau ayant deux ou trois phases.
Un modéle qui permet une implémentation directe de '’hétérogénéité du matériau & 1’échelle
- méso est le modéle lattice. Il existe plusieurs modéles lattices qui ont été développés et
utilisés pour étudier la fracture du béton [47; 95; 117; 118; 62; 27; 28|. Schlangen et al. [95]
ont utilisé un modeéle lattice de type éléments de poutre pour modéliser la fracture dans le
béton. Ce modéle utilise une loi de fracture qui utilise la contrainte principale en traction &
chaque noeud du lattice pour déterminer la poutre qui peut casser durant la simulation. Van
Mier et al. [117; 118] a utilisé un modéle bi-dimensionnel lattice de type poutre de Bernoulli
pour montrer le mécanisme de la rupture (voir la figure 1.11). Pour ce faire, le matériau
est schématisé comme un assemblage régulier ou aléatoire d’éléments de poutre purement-
élastiques fragiles. Une extension a trois-dimensions de ce modéle a été utilisée par Lilliu
et al. |62] (voir la figure 1.12), cette version du modeéle est capable d’étudier effet de la
structure du matériau sur I’adoucissement. Cependant, ces modéles souffrent de limites dans
I’étude du béton en mode de compression. Les modéles des éléments discrets surmontent cette
limitation et peuvent étre utilisés de maniére plus générale.

En utilisant la méthode des éléments discrets (DEM), le béton peut étre représenté soit
comme un assemblage d’éléments rigides ou d’éléments déformables, de types disque, sphére,
polygone, etc. Pour caractériser le comportement du béton, différentes lois constitutives ont
été appliquées sur chaque interaction entre les éléments. Monteiro Azevedo et al. [70] a déve-
loppé un modéle 2D de DEM en utilisant une loi d’interaction adoucissante pour modéliser
la fracture du béton sous les essais de compression simple et de traction simple. Ce modéle
apporte des informations cruciales dans la compréhension du phénomeéne local, cependant, la
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FIGURE 1.11 — Distribution des particules numériques générées du béton (a) avec la super-
position d’un lattice triangulaire réguliére (b,c). Dans (b) la longueur de I’élément du lattice
est de 0.5 mm, dans (c) la longueur est de 2 mm aprés Van Mier et al. [118]
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FIGURE 1.12 — (a) Construction de Voronoi pour 3x3 2D maillage avec A/s=0.5; (b) généra-
tion des connectivités pour un noeud du maillage 3x3x3 3D avec A /s=0.5, présentée dans (c)

[62]

rupture du béton a vraiment un effet 3D. En 3D, un modéle discret, qui décrit le béton par
des éléments rigides, utilisant la loi d’interaction élastique - fragile est capable de reproduire
le comportement de compression et traction uniaxiale [46] et le comportement triaxial sous
faible confinement [10] du béton. Cependant, l'utilisation d’une loi de comportement locale
purement élastique - fragile ou d’une loi de comportement locale parfaitement élastique - plas-
tique n’est pas suffisante pour reproduire quantitativement le comportement du béton sous
forte pression de confinement, en particulier, lorsque la procédure de la compaction apparait
[46]. Nous proposons dans ce travail une loi de comportement locale afin de reproduire la pro-
cédure de la compaction locale et de modéliser le comportement triaxial sous fort confinement
du béton.

1.2 Comportement du béton et autres géomatériaux saturés

L’objet de ce paragraphe est de fournir une vue générale du comportement triaxial des géo-
matériaux saturés, en particulier, du béton saturé afin de permettre au lecteur de comprendre
le contexte de ’étude et de nous donner également les bases pour développer un outil numé-
rique qui soit capable de reproduire non seulement le comportement triaxial du béton saturé
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mais également le comportement triaxial des autres géomatériaux saturés. Nous présenterons
d’abord le comportement des grés saturés qui est un matériau représentatif du sol, ensuite, le
comportement des mortiers saturés, qui sont considérés comme les matériaux intermédiaires
entre le sol et le béton, enfin le comportement du béton saturé.

1.2.1 Comportement triaxial des grés saturés

J. Sulem et ses collaborateurs [107] ont réalisé des essais triaxiaux sur des grés saturés de
Fontainebleau & des niveaux de confinement allant de 7, 14, 28, 40 et 50MPa. Ces essais ont
été effectués dans des conditions drainées et non - drainées. Les résultats sont présentés sur les
figures 1.13 et 1.14, respectivement pour les essais drainés et non - drainés. On observe qu’a
faible confinement (7 et 14MPa) les contraintes maximales obtenues lors des essais drainés
sont supérieures a celles obtenues lors des essais non - drainés. C’est l'inverse pour les essais
a haut confinement (28, 40 et 50 MPa). La contrainte effective maximale augmente avec la
pression de confinement effective. Sur les courbes de déformation volumique, les déforma-
tions négative et positive correspondent respectivement aux comportements contractant et
dilatant. Le comportement volumique montre initialement une contraction, puis une dilata-
tion endommagée. On constate que la contraction volumique dans les essais non - drainés est
moins importante comparée a celles obtenues lors des essais drainés du fait de la génération
de pressions interstitielles.

La figure 1.14(c) présente I’évolution de la pression interstitielle macroscopique lors des
essais non - drainés. La magnitude de la pression de pore dans la phase contractante dépend
de la porosité des grés, de leur compressibilité drainée ainsi que de la compressibilité du fluide
[130]. On observe que les courbes donnant 1’évolution de la pression de pore correspondent avec
les courbes de déformation volumique. Les pressions maximales sont atteintes au point de la
transition contraction - dilatation des courbes de déformation volumique et leurs valeurs sont
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FIGURE 1.13 — Essais drainés : déformations axiale et latérale versus contrainte déviatoire (a
gauche) ; déformation volumique versus déformation axiale (a droite) [107].
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FIGURE 1.14 — Essais non - drainés : déformations axiale et latérale versus contrainte dévia-
toire (a) ; déformation volumique versus déformation axiale (b) et pression interstitielle versus
déformation axiale (c) [107].

respectivement proportionnelles au niveau du confinement. La pression générée commence a se
dissiper lorsque la dilatation apparait du fait de apparition et de 'ouverture de microfissures.
A faible confinement (7 et 14 MPa), la pression générée au pic de la contrainte effective est
inférieure a la pression du fluide appliquée initialement. Ceci est sans doute lié au phénoméne

de cavitation généralement observé lors d’essais réalisés a faible confinement sur grés denses
[85; 110].

P.Baud [8] a effectué une étude afin d’évaluer l'influence de l'eau sur le comportement
triaxial des grés jusqu’au confinement de 300MPa. Il a étudié le comportement des grés de
Darley Dale (voir la figure 1.15) et de Berea (voir la figure 1.16). Ses résultats mettent en évi-
dence qu’a pression de confinement donnée, les allures des réponses déviatoire et volumique
des échantillons saturés et secs de chaque grés sont similaires. Ils illustrent clairement une
transition de type adoucissant pour de faibles niveaux de confinement a type durcissant ou
bien encore ductile pour de forts niveaux de confinement du comportement déviatoire des grés
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de Darley Dale et de Berea (saturés et secs). La présence d’eau tend a diminuer la résistance
au cisaillement des grés. Pour de forts niveaux de pression de confinement effective, la pré-
sence d’eau tend & diminuer la contrainte déviatoire atteinte du matériau & déformation axiale
donnée. Par ailleurs, & pression effective donnée, la déformation volumique d’un échantillon
saturé d’un gres est plus faible (20 & 70%) que celle d’un échantillon sec de méme matériau.
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FIGURE 1.15 — Essais triaxiaux & différentes pressions de confinement sur des échantillons
saturés et secs en grés de Darley Dale ; symboles vides : échantillons saturés ; symboles remplis :
échantillons secs [8]. (a) Essais a faibles confinements et (b) Essais a forts confinements :
déformation axiale en fonction de la contrainte déviatoire (en haut) et déformation volumique

(en bas).
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FIGURE 1.16 — Essais triaxiaux a différentes pressions de confinement sur des échantillons
saturés et secs en grés de Berea; symboles vides : échantillons saturés; symboles remplis :
échantillons secs [8]. (a) Essais a faibles confinements et (b) Essais a forts confinements :
déformation axiale en fonction de la contrainte déviatoire (en haut) et déformation volumique
(en bas).
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1.2.2 Comportement triaxial des mortiers saturés

Des essais triaxiaux ont été réalisés sur des mortiers saturés a faible niveau de confinement
(a 15MPa) par Yurtdas [129] afin d’étudier l'effet du séchage du mortier sur son comportement
triaxial. Les résultats de ces essais sont présentés sur la figure 1.17. L’évolution de la contrainte
déviatoire maximale en fonction de la perte en poids du mortier montre clairement 1’effet de la
dessiccation sur la résistance du matériau : plus celui-ci est sec, plus sa résistance augmente.
La pression de confinement contribue a augmenter la différence relative entre la contrainte
maximale moyenne des échantillons saturés et celle des échantillons secs. La figure montre
I’évolution de la déformation volumique des échantillons de mortier en fonction de leur perte
en poids. Pour un méme niveau de pression de confinement, on observe une déformation
volumique des échantillons secs environ 15% supérieure a celle des échantillons saturés.
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FIGURE 1.17 — Evolution de la contrainte déviatoire maximale du mortier (a) et de la défor-
mation volumique (b) en fonction de la perte en poids [129].

1.2.3 Comportement triaxial des béton saturés sous haut confinement

Dans le cadre du projet GIGA, Vu [120; 121] a réalisé des essais triaxiaux pour différents
degrés de saturation et différentes pressions de confinement pour permettre de mettre en évi-
dence l'influence du degré de saturation sur le comportement du béton sous fort confinement.
Ces essais ont été effectués en condition non - drainée, & des pressions de confinement de 50,
100, 200, 400 et 650MPa sur les échantillons de béton R30A7. Les résultats sont illustrés sur
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la figure 1.18. Durant la phase hydrostatique, on observe que la plupart des essais suivent une
méme courbe contrainte - deformation. De plus, les déformations axiale et circonférentielle
sont trés proches, ce qui montre que le comportement est quasiment isotrope & ces niveaux
de chargement. Pour le confinement de 50MPa et de 100MPa, les résultats montrent que le
comportement du béton saturé est similaire & celui du béton sec. Pour des confinements plus
importants, les essais sur les échantillons saturés présentent un comportement ductile sans
écrouissage quelle que soit la pression de confinement. De plus, le déviateur maximal n’aug-
mente pas significativement avec la pression de confinement pour les échantillons saturés (voir
la figure 1.19). Ce phénoméne s’explique par le fait qu’aux niveaux de contrainte moyenne
supérieurs & un niveau pour lequel la matrice cimentaire du béton perd sa cohésion (entre
100MPa et 200MPa), le béton se comporte comme un empilement d’éléments non cohésifs.
L’eau génére a la fois une pression interstitielle et une diminution du frottement entre les
grains de ’empilement. Ce phénoméne s’accentue avec ’accroissement du confinement, du
chargement axial et du degré de saturation. En effet, le chargement axial en déplacement au
cours de l'essai permet d’augmenter la déformation axiale mais ne permet pas d’accroitre le
déviateur des contraintes car, sous l'effet des pressions interstitielles au sein des échantillons
saturés, les contraintes axiales supplémentaires engendrées au cours du chargement sont re-
prises par l’eau libre présente dans les pores.
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FIGURE 1.18 — Résultats des essais triaxiaux obtenus pour différentes pressions de confinement
p sur des échantillons de béton saturé : contrainte axiale totale o, en fonction des composantes
de la déformation e, et g¢ [120; 121].

En considérant des courbes de comportement déviatoire (voir la figure 1.19), le béton saturé
présente une raideur tangente axiale qui est plus élevée que celle du béton sec pour des niveaux
de contrainte moyenne inférieurs & 70MPa. Ce phénoméne s’explique par la micro-fissuration
du béton issue du séchage. Sous faibles niveaux de contrainte, I’endommagement du béton,
induit par le séchage, fait diminuer son module tangent. Au contraire, sous de forts niveaux de
contrainte moyenne, supérieurs & 70MPa, les microfissures sont probablement toutes fermées,
le module tangent axial du béton n’est plus influencé par ses microfissures. En revanche, la
présence d’eau dans les bétons saturés provoque une dilatation du gel de ciment dont les forces
de cohésions sont réduites au cours de ’étape de conservation des échantillons avant 1’essai.
La rigidité de la matrice cimentaire du béton saturé est donc plus faible que celle du béton
sec. Cela explique que le module tangent axial du béton saturé est plus faible que celui du
béton sec a de tels niveaux de contrainte moyenne.
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FIGURE 1.19 — Phase déviatoire des essais triaxiaux effectués sur les échantillons du béton

saturé (a) et son zoom (b) : Déviateur de contrainte ¢ en fonction des composantes de la
déformation e, et €g; p : pression de confinement [120; 121].
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F1GURE 1.20 — Résultats des essais triaxiaux obtenus pour différentes pressions de confinement
p sur des échantillons de béton saturé (a) et sec (b) : contrainte moyenne o, en fonction de
la déformation volumique €, [120; 121].

La figure 1.20(a) illustre le comportement volumique obtenue lors de cette campagne d’essais
triaxiaux. On peut observer que, durant la phase hydrostatique, la plupart des essais réalisés
sur le béton saturé suivent une méme courbe de comportement volumique. Les courbes com-
mencent par une phase plus ou moins linéaire, suivie d’'une diminution du module tangent.
Un point d’inflexion, qui est observé & un niveau entre 100MPa et 200MPa, marque une tran-
sition vers une augmentation progressive de ce méme module tangent. Ce comportement est
similaire & celui du béton sec présenté précédemment. En comparant les courbes comporte-
mentales du béton saturé et du béton sec (la figure 1.20(b)), on constate que, pour des niveaux
de contrainte moyenne inférieure & 70MPa, la déformation volumique du béton saturé est plus
faible que celle du béton sec. Ce phénoméne s’inverse pour des niveaux de contrainte moyenne
compris entre 70MPa a 270MPa. Lorsque la contrainte moyenne est supérieure a 270MPa, la
déformation volumique du béton saturé est nettement moins importante que celle du béton
sec. Ce phénoméne peut s’expliquer comme précédemment par la présence de microfissures
dans le béton sec et d’eau dans le béton saturé.
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Vu et al. [121] n’a pas mesuré dans ses essais 1’évolution de la pression de pores mais il a
conclu sur 'effet de la pression interstitielle sur la compaction du béton. La présence d’eau
au sein du béton saturé tend a augmenter la densité de ce béton par rapport a celle du béton
sec. La compressibilité du béton saturé dans une condition non-drainée est donc plus élevée
que celle du béton sec pour une pression de confinement donnée. De plus, sous l'effet d’une
forte pression de confinement, la matrice cimentaire perd sa cohésion, le béton se comporte
donc comme un empilement granulaire, il existe des pressions interstitielles au sein du béton
saturé. Sous l'effet des pressions interstitielles, la contrainte effective au sein de 1’échantillon
saturé est inférieure & la pression de confinement appliquée autour de I’échantillon. Pour un
méme niveau de la pression de confinement, les échantillons secs doivent étre plus compactés
que ceux saturés.

1.2.4 Modéles Hydro - Mécaniques existants

La premiére théorie pour tenir compte de I'influence du fluide interstitiel sur la déformation
quasi-statique des sols a été développée en 1923 par Terzaghi [109] qui a proposé un modéle
de consolidation unidimensionnelle. Cette théorie a été généralisée & trois dimensions par
Rendulic en 1936 [84]. Cependant, Maurice Biot a d’abord développé une théorie linéaire de
poroélasticité [13; 14] qui est en accord avec l'interaction entre le fluide interstitiel et les sols
poreux. La théorie de Biot a été largement utilisée en génie civil, en exploitation miniére et
pétroliére, ainsi qu’en propagation des ondes acoustiques dans un milieu saturé... Le modéle de
Biot de I’écoulement du fluide dans un matériau poreux est construit sur le modéle conceptuel
d’un squelette solide cohésif et d’un fluide libre dans les pores [29]. Ce modéle utilise deux
quantités cinématiques : le vecteur de déplacement solide v et le vecteur de débit spécifique
q qui décrit le mouvement du fluide par rapport au solide. Deux quantités de déformation, le
tenseur de déformation € et la variation du volume de fluide 6, sont également introduites pour
suivre la déformation du milieu et le changement du fluide dans le milieu. Les déformations
sont liées aux variables cinématiques 1) et q par I'expression de compatibilité (I’équation 1.1)
et la relation d’équilibre de la masse de fluide (I’équation 1.2), tel que :

e= % (w + (w)T) (1.1)
gf = —divq (1.2)

La contrainte totale o et pression de pore u sont respectivement les quantités conjuguées de
la. déformation du milieu et la variation du volume de fluide. Elles sont associées avec les
incréments de déformations de et df dans la formule du travail par :

dW = ode + udf (1.3)

En se basant sur la formulation de la relation entre le déplacement v de la phase solide et
la pression de pore u qui a été obtenue par la théorie du mélange de deux phase de Biot,
Oka et al. [73] ont développé un couplage FEM-FDM utilisant un modéle élasto-plastique
pour analyser le phénomeéne de liquéfaction des sols poreux. Dans ce couplage, la méthode de
différence finie (FDM) est utilisée pour la discrétisation spatiale de ’équation de continuité
pour définir la pression de I’eau au centre d’élément. La méthode des éléments finis (FEM) est
utilisée pour la discrétisation de I’équation d’équilibre. Ce couplage est capable de reproduire le
comportement triaxial cyclique non-drainé du sable et de prédire la transition et la progression
de la pression de pore due au chargement par vague lors de la simulation de la liquéfaction
du fond de la mer.
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La modélisation du comportement des géomatériaux et en particulier les sols et les roches
non-saturés et saturés, en utilisant la méthodes des éléments finis ou le couplage FEM - FDM
a été réalisée par plusieurs auteurs [2; 9; 90; 73; 58; 61]. Cependant, il existe peu de mo-
déle hydro-mécanique numérique utilisant la FEM pour modéliser le comportement du béton
humide ou saturé. Bary [7] a proposé un modéle de couplage hydro-mécanique et endomma-
gement pour le béton. Cette approche utilise la mécanique du milieu poreux isothermique et
non saturé ou le béton est décrit comme un milieu poreux composé de deux phase (solide
et fluide) en interaction. Deux variables d’endommagement isotrope ont été introduites dans
la formulation pour reproduire l'effet de la dégradations du squelette sur les paramétres mé-
caniques et hydro-mécaniques. Le phénoméne de transfert est contrélé essentiellement par le
gradient de la pression de pore.

Pour simuler le comportement du béton soumis & de forts niveaux de contraintes, le centre
d’Etudes Gramat [88; 80] a développé un modéle couplé aux éléments finis nommé modéle
PRM - Krieg & Swenson - Mariotti. Il est le résultat d’un couplage entre un modéle d’endom-
magement PRM [56; 79], un modéle élastoplastique de Krieg & Swenson [55] et une méthode
développée par Mariotti [88] (théorie des contraintes effectives). Le modéle PRM permet la
description des mécanismes de dégradation du béton sous faible confinement. Le modéle prend
en compte la compaction des matériaux sous forts niveaux de confinement. La méthode de
Mariotti permet de prendre en compte la teneur en eau (le degré de saturation). Ce modele
couplé permet donc de reproduire le comportement du béton avec la présence d’eau sous forts
niveaux de confinement. En utilisant ce modéle couplé, Gabet [37] a effectué plusieurs essais
numériques en reproduisant les degrés de saturation des essais expérimentaux pour étudier
I'influence du taux de saturation sur I’évolution de la surface seuil. Les simulations ont été
réalisées a cinq degrés de saturation différents : 0%, 45%, 65%, 80% et 100%, afin d’étre com-
parés aux essais expérimentaux. La comparaison des résultats expérimentaux et numériques
montre que le modéle ne produit pas correctement la surface seuil d’un échantillon totalement
saturé, la surface seuil numérique est bien au-dessous de la surface seuil expérimentale [37]
(voir la figure 1.21).
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FIGURE 1.21 — Influence du taux de saturation sur la surface seuil : résultats numériques
obtenus par Gabet [37] (& gauche) et résultats expérimentaux obtenus par Vu et al. [120] (a
droite).



1.2. Comportement du béton et autres géomatériaux saturés 25

En utilisant la méthode des éléments discrets, 'effet de la présence du fluide sur le comporte-
ment mécanique des géomatériaux saturés a été étudié par plusieurs auteurs [39; 40; 69; 72;
17; 91; 59; 75; 74; 101]. Ces méthodes ont été appliquées sur des assemblages de disques en
deux-dimensions ou de sphéres en trois-dimensions soumis a des chargements mécaniques en
conditions drainée et non-drainée. Sous chargement mécanique, le fluide génére des pressions
interstitielles. La pression dans chaque pore est calculée par le changement de volume du
fluide stocké dans ce pore en considérant que le fluide est compressible. Les principes de ces
méthodes sont les suivants :

— le changement du volume de pore résulte du mouvement des particules
la pression des pores dépend du changement de volume du fluide stocké dans le pore

— les forces fluides agissent sur les particules du fait des pressions interstitielles

— I’écoulement du fluide entre les pores est dii aux gradients produits par les pressions

interstitielles discrétes

Hakuno [39; 40| et Bonilla [17] ont utilisé une technique de couplage considérant les pores
fluides comme les surfaces (2-D) formés par les particules sous forme de polygones (voir la
figure 1.22). Les pores voisins sont connectés virtuellement les uns aux autres par un réseau
de conduits. Chaque conduit relie les centres de gravité de deux polygones correspondants. Ce
réseau de conduits permet au fluide de s’écouler entre les pores en fonction de la différence de
leurs pressions. Bonilla [17] a utilisé¢ la théorie de Hagen - Poiseuille pour décrire 1'écoulement

dans ces conduits.

FIGURE 1.22 — Réseau des conduits et pores individuels formés par les polygones [17].

Dans une tentative d’optimisation de la technique de Hakuno, Nakasa [72| et Shafipour
[101] et leurs collaborateurs ont utilisé une approche alternative o la génération de pression
interstitielle n’est pas examinée au niveau des pores, mais dans des cellules élémentaires
carrées (voir la figure 1.23). Le changement du volume de chaque cellule est calculé par le
mouvement des particules qui sont & l'intérieur de cette cellule [101] ou des cellules voisines
[72]. L’écoulement du fluide entre les cellules est décrit par une équation continue et la loi de
Darcy.

Il existe encore une autre méthode pour décrire les espaces des pores dans le matériau, il
s’agit de la triangulation de Delaunay. Le pore est la partie vide dans le triangle formé par
trois particules voisines en 2D ou dans le tétraédre formé par quatre particules voisines en 3D
(voir la figure 1.24). Sakaguchi et ses collaborateurs [91] ont utilisé cette méthode dans leur
travail. L’écoulement de fluide entre deux tétraédres est calculé en fonction de la longueur de
leur c6té commun et de la loi de Darcy. La pression interstitielle est appliquée sur le centre des
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FIGURE 1.23 — Maillage des cellules et 1’écoulement de fluide entre les cellules [101].
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FIGURE 1.24 — Dans un modeéle ED 3-D, un pore est le tétraédre formé par 4 particules (a);
une partie du maillage des tétraédres obtenu pour un assemblage de plusieurs grains [59].

particules formant le pore. En utilisant la méme méthode, Li et al. [59] ont créé un systéme
de pores dans un assemblage 3-D d’éléments discrets. Ils ont utilisé la relation de Hagen -
Poiseuille et le réseau des conduits comme Bonilla [17] pour décrire I’écoulement dans le milieu
mais avec une conductance de conduit indépendante de sa longueur.

Le changement du volume des pores cause le développement de pressions interstitielles.
C’est cette différence de pression (gradient) qui engendre l’écoulement du fluide entre les
pores. Tous les travaux abordés dans ce paragraphe ont utilisé un schéma aux différences finies
pour résoudre ’écoulement du fluide. L’équation continue qui est résolue dans ce schéma est
la suivante :

At +

1.4
7 7 (1.4)

Au:—Bf[Q AV]

ou By est le module de compressibilité du fluide, V; est le volume de fluide stocké dans le
pore, V), est le volume du pore, () est la somme des débits entrants et sortants du pore, At est
le pas de temps pour calculer I’écoulement de fluide et Au est le changement de la pression
dans le pore produit par ’écoulement.

Ces études nous donneront des bases pour proposer une méthode de couplage Fluide -
Eléments Discrets qui soit capable de modéliser le comportement des géomatériaux saturés et
en particulier le comportement triaxial du béton saturé sous forte pression de confinement.
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1.3 Conclusion

Ce chapitre a présenté une étude bibliographique du comportement expérimental du bé-
ton sec et saturé, ainsi que les modéles numériques existants pour modéliser ces types de
comportement.

Les études précédentes montrent que le béton est un matériau élastique isotrope adoucissant
en traction et endommageable avec des déformations irréversibles en compression. On constate
aussi I'influence du confinement sur son comportement volumique, déviatoire ainsi que sur les
modes d’endommagement. Plus le confinement est important, plus le déviateur maximal et
le module tangent augmentent. L’évolution volumique d’échantillon de béton soumis & des
essais triaxiaux montre que la transition contractance - dilatance du béton est observée a des
niveaux de contrainte de plus en plus importantes & mesure que le confinement augmente.
Enfin, le béton présente un comportement compactant sous forte pression de confinement. La
compaction dépend & la fois du niveau de contrainte moyenne et des contraintes de cisaillement
au sein de la structure. Ces études expérimentales et les modéles numériques existants nous
permettront de proposer, calibrer et valider un modéle complet capable de reproduire la
complexité du comportement du béton lors de simulations numériques.

Les études expérimentales réalisées sur des géomatériaux saturés, notamment dans le cas
du béton saturé, montrent que leur déviateur maximal dépend & la fois du confinement et de
la présence d’eau dans les pores au sein du matériau. Plus le confinement est important, plus
la contrainte déviatoire maximale est importante. La présence d’eau diminue la résistance des
matériaux saturés par rapport a celle des matériaux secs sous forts niveaux de confinement.
Cette diminution n’est pas importante pour les faibles niveaux de la pression de confine-
ment. De plus, la présence d’eau tend a diminuer la contraction des matériaux du fait de la
génération de pressions interstitielles. La génération de la pression de pore dépend de la po-
rosité de I’échantillon et de la compressibilité du fluide interstitiel. On observe que 1’évolution
de la pression interstitielle macroscopique est liée & 1’évolution du comportement volumique
des matériaux. La pression interstitielle atteint la valeur maximale au point de la transition
contraction - dilatation des courbes de déformation volumique et est proportionnelle au ni-
veau de confinement. Concernant le comportement du béton saturé sous fort confinement en
utilisant la presse GiGa, I’évolution de la pression interstitielle n’a pas été enregistrée mais
I’auteur a donné des conclusions similaires & celles issues de ’étude du comportement des grés
saturés. La présence d’eau dans le béton saturé influence de fagon importante sa compaction
et sa capacité de chargement.

Les modéles Hydro - Mécanique qui ont été abordés dans ce chapitre ont été utilisés avec
succés pour modéliser la liquéfaction ou le comportement triaxial sous faible confinement des
géomatériaux (surtout les sols). A partir de ces modéles, nous souhaitons proposer dans notre
travail un modéle Hydro - Mécanique qui soit capable de reproduire le comportement triaxial
sous forts niveaux de la pression de confinement du béton saturé. Il nous faut donc tout d’abord
construire un modéle des éléments discrets permettant de reproduire le comportement triaxial
sous haut confinement du béton sec. Ensuite, un couplage entre ce modéle et le fluide sera
proposé pour étudier le comportement du béton saturé. Dans le prochain chapitre, la méthode
des éléments discrets sera présentée ainsi que la loi de comportement nécessaire pour modéliser
le comportement du béton sec.
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CHAPITRE 2

Simulation du comportement du béton par la méthode des éléments discrets

Comme on I’a vu, le béton présente un comportement complexe sous tous types de charge-
ment. Particuliérement sous fort confinement, il présente un phénomeéne de diminution puis
d’augmentation de la raideur. C’est le phénoméne de compaction. L’objectif de ce travail de
these est de proposer une approche micromécanique permettant de modéliser ce comporte-
ment en s’appuyant sur une modélisation numérique discréte des phénomeénes mis en jeu a
I’échelle des grains. Ce chapitre est ainsi consacré au modéle micromécanique que nous avons
développé et utilisé tout au long de ce travail de thése. Aprés une présentation de la Méthode
des Eléments Discrets (DEM) et des simulations utilisées pour étudier le comportement des
géomatériaux, nous nous intéresserons au code de calcul utilisé durant ce travail. Enfin, les
lois de comportement seront présentées.
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2.1 La Méthode des Eléments Discrets (DEM)

2.1.1 Objectif et principe

De nombreuses méthodes numériques discrétes ont été utilisées pour simuler la micromé-
canique des matériaux granulaires [33|. Dans ce paragraphe, nous nous intéresserons plus
particuliérement & la méthode que nous avons utilisée au cours de ce travail de thése. C’est la
DEM classique qui a été initiée par Cundall et Strack [26]. Elle a pour objectif de résoudre des
problémes mettant en jeu des matériaux granulaires et les géomatériaux comme le béton en
décrivant leurs discontinuités matérielles propres, que ce soit pour la caractérisation de leur
comportement [20] ou pour la simulation de la réponse d’'une structure ou d’une partie d’une
structure [89; 36]. Dans cette méthode, le milieu est représenté par des éléments géométriques,
de type disque, sphére, polygone, polyédre, etc., qui sont considérés indépendamment les uns
des autres, rigides ou simplement déformables. Chacun d’entre eux présente un mouvement
qui est régi par le Principe Fondamental de la Dynamique et des lois d’interaction intergra-
nulaire. En considérant un ensemble d’éléments discrets sphériques soumis a un ensemble de
charges extérieures, le cycle de calcul de la DEM utilisée dans notre travail est décrit comme
le suivant

1. Détection des interactions entre les éléments & U'instant ¢;. On définit 'interpénétration
entre deux éléments en interaction U,, = Dey — Dyp, ot Deg et Dy, sont respectivement
la distance entre les centres des deux éléments a et b & l'instant initial pour lequel
I'interaction est détectée et celle calculée & I'instant .

2. Etant connus 'interpénétration et l'incrément de déplacement tangentiel & chaque in-
teraction ainsi que leurs orientations, nous pouvons utiliser la loi d’interaction pour
calculer la force d’interaction. Cette force est calculée comme la somme de la compo-
sante normale et de la composante tangentielle.

3. Calcul de la force résultante appliquée sur chaque élément. Cette force correspond a la
somme des forces d’interaction appliquées sur 1’élément concerné.

4. Intégration du mouvement par un schéma explicite du Principe Fondamental de la
Dynamique & chaque élément. On considére ici la rotation des éléments :

Fi = mx, (2.1)

M; = Iy, (2.2)

ou F; et M; sont respectivement la force et le moment généralisés. m et I sont respec-
tivement la masse et le moment d’inertie d’un élément. #; et w; sont respectivement
I’accélération de translation et ’accélération angulaire de rotation de 1’élément. ¢ dis-
tingue les trois directions de 1’espace.
Aprés l'intégration, les positions des éléments sont mises a jour. On retourne au début
du cycle de calcul (voir la figure 2.1).

Pendant les interactions entre chaque élément, I’énergie du systéme est dissipée par la force
de friction due au glissement des éléments les uns par rapport aux autres. Si I’on souhaite
simuler un comportement quasi-statique, cette dissipation n’est pas suffisante pour obtenir une
solution d’équilibre avec un nombre d’interactions raisonnable. On introduit donc une force
d’amortissement [26] dans les équations de mouvement (2.1) et (2.2) afin de faire converger
plus rapidement I’assemblage de sphéres vers une solution d’équilibre. On obtient une nouvelle
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Mise a jour des positions et des interactions

Loi de mouvement Relation force — déplacement
(appliqué a chaque contact)
(appliqué a chaque élément) Le mouvement relatif
Force résultante+moment La loi locale

Forces d'interaction

FIGURE 2.1 — Schématisation du cycle de calcul de la DEM.

équation de mouvement amortie :

Fi+ Ff = MA; ;i=1.6
a o mig ;i=1.3 (2.3)
MZAZ{ Id}ifg;izll 6

ou F;, M; et A; sont respectivement la force, le moment généralisé et I'accélération. La force
généralisée peut étre décomposée en termes de translation (i = 1,2, 3) et en termes de rotation
(1 =4,5,6). Fid est la force d’amortissement qui est donnée par I’expression suivante :

F = —a|F|sign(V;) ;i =1..6

+1; sty>0
sign(y) =< —1; siy<0 (2:4)
0; sty=0

ou « est le coefficient d’amortissement et V; représente les vitesses généralisées :
Vi — { j;@ ;'i‘:_l..S (2.5)

L’effet de cet amortissement non visqueux est de réduire la force appliquée & un élément. On
peut le calibrer par le coefficient a pour obtenir la solution d’équilibre dans un temps de calcul
raisonnable. La convergence du calcul vers une solution stable est également conditionnée par
une valeur du pas de temps qui permet la propagation des ondes dans le milieu. En effet, si
I’on considére chaque élément de I'assemblage comme un oscillateur de masse m relié par un
ressort de rigidité k & un corps fixe, le pas de temps At doit étre choisi suffisamment petit
par rapport & la période propre T = 27r\/? de chacun des systémes oscillants afin d’éviter
que l’assemblage ne s’emballe sous 'effet de 'amplification des phénomeénes cinétiques. En
conséquence, At doit étre strictement inférieur & la plus petite période propre obtenue sur
I’ensemble des particules de I’assemblage.

Dans notre code de calcul, le pas de temps critique Atz est estimé comme une fraction
C; de la plus petite période propre équivalente Tt (pour la translation) et 77 (pour la
rotation) de 'assemblage :

T
Atepis = Comin(T™ T™Y) = Cymin (, /Kﬁ, ,/K> (2.6)

ou K, et K, sont respectivement la raideur normale en translation et la raideur de rotation
des interactions appliquées & chacun des éléments. I est le moment d’inertie. Le coefficient C}
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est choisi pour tenir compte au cours du calcul des non-linéarités non prises en compte avec
le calcul proposé. Cette valeur est fixée & 0,1 durant nos simulations.

2.1.2 Bibliographie sur son utilisation pour étudier le comportement des géo-
matériaux

Malgré le fait que de nombreux géomatériaux, comme des roches, ne soient pas des maté-
riaux granulaires, les modéles discrets sont souvent appliqués pour étudier leur comportement
mécanique, en supposant que le matériau peut étre approché en tant qu’'un ensemble d’élé-
ments discrets liés entre eux par les différents modéles des forces cohésives ou des effets du
ciment [33]. Les éléments discrets peuvent étre rigides (ou éventuellement déformables) sous
différentes formes avec des surfaces lisses ou rugueuses [52].

La répartition et les formes des éléments discrets contribuent énormément & la distribu-
tion des forces d’interaction et leurs intensités. Avec le modéle constitutif, ils doivent étre
capables de représenter le comportement des géomatériaux observés dans ’expérimentation
et les champs d’observations. Les modéles constitutifs peuvent étre basés sur les différentes
lois d’interaction. La loi la plus simple est de supposer les lois d’interaction linéaires pour la
compression normale, une raideur de cisaillement constante et un angle de friction pour le
glissement. Les autres approches supposent que la réponse normale de chargement - déplace-
ment est élastique non linéaire ou a des raideurs normale et tangentielle. De plus, une loi de
transfert de moment qui controle le roulement peut étre introduite [49; 50; 78; 77; 10]. Ces
forces d’interaction locales sont contrélées par un ensemble des paramétres qui contribuent &
la génération des comportements complexes a I’échelle de I’élément discret [33]. Avec ces para-
métres, la DEM peut reproduire les comportements complexes comme la réponse non-linéaire
de contrainte - déformation, la dilatation liée & la contrainte moyenne, la transition fragile -
ductile, le seuil de résistance non-linéaire, I’émission acoustique, etc., [25]. Pour ce faire, le
critére de rupture (critére de Mohr - Coulomb, critére de Druker-Prager ou d’autres) peut
étre utilisé pour contréler le comportement en cisaillement des interactions entre les éléments
discrets.

Scholtés et al. [98] a utilisé la DEM pour simuler le comportement des sols partiellement
saturés qui sont soumis a des effets capillaires. Les effets de ’eau dans le régime pendulaire sont
simulés par I'ajout d’une force entre les éléments discrets, qui représente la présence du pont
liquide entre deux éléments en contact. Il existe donc deux types de force entre les éléments en
contact. Une force de contact, qui est en fonction du mouvement relatif entre les éléments et
qui est souvent décrite par une loi de contact élasto-plastique. Une force capillaire est liée aux
phénomeénes de tension superficielle qui se produisent au niveau du pont liquide. Cette force
est fonction du volume du pont liquide, de la taille des élément et de la nature du liquide.
Les résultats indiquent que les effets de ’eau interstitielle dans les matériaux non-saturés au
régime pendulaire sont représentés par la distribution discréte des forces au lieu de la pression
interstitielle moyenne. De plus, lors d’un chargement déviatoire, le caractére anisotrope des
contraintes produites par la phase liquide est d’autant plus importante que la teneur en eau
est faible. Cette anisotropie pouvant induire des effets de cisaillement supplémentaires sur
le squelette solide, une contrainte effective d’origine microstructurelle a été définie [97]. La
méthode des éléments discrets est donc un outil pertinent pour modéliser le comportement
des sols partiellement saturés.

Dans le cas des géomatériaux saturés, en particulier les sols saturés, l'interaction avec le
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fluide influence le mouvement des particules et les forces fluides agissent sur les particules du
fait des pressions interstitielles. Les modéles de couplage de Fluide - Eléments Discrets ont été
utilisés pour modéliser le comportement (drainé, non-drainé, liquéfaction, etc.,) de ce type de
géomatériaux par plusieurs auteurs [39; 40; 69; 72; 17; 91; 59; 75; 74; 101]. Ces travaux ont
été abordés dans la section 1.2.4.

Dans un autre domaine, cette méthode a été également utilisée pour reproduire le compor-
tement fragile des roches par la simulation de I'initiation, de la propagation et de l'interaction
des fissures locales. En utilisant la DEM, les roches sont présentées par un assemblage d’élé-
ments discrets qui se lient par des forces cohésives et frictionnelles. Ces forces sont controlées
par un seuil en traction. Lorsque la force d’interaction entre deux éléments dépasse la résis-
tance en traction ou en cisaillement, la fissure locale est initiée. Ces fissures locales coaliseront
et créeront les fissures macroscopiques. Cela peut étre confirmé dans la simulation de Po-
tyondy et Cundall [81]. De plus, la DEM est également capable de modéliser les roches avec
une fissure pré-existente dans leur milieu. Dans ce cas, le massif de la roche fissuré est modélisé
comme des blocs rocheux entiers et des joints. Cette modélisation discréte a été utilisée dans
de nombreux travaux [11; 12; 102; 35].

Lorsqu’il existe un écoulement du fluide dans les fissures de la roche, le couplage fluide -
éléments discrets peut étre utilisé. Ces modéles couplés sont basés sur le suivi de I’écoulement
de fluide travers des fissures individuelles, ou basé sur le milieu poreux avec l'idéalisation
de solide fracturé [71]. D’une autre fagon, Sakaguchi et Miilhlhaus [91] ont proposé une for-
mualtion hybride pour le couplage de déformation de fluide interstitiel et des déformations
solides.

La bibliographie d’utilisation de la DEM pour la modélisation du comportement statique
du béton a été abordée dans la section 1.1.5. Dans ce paragraphe, nous présentons les ap-
plications de la DEM pour modéliser le comportement dynamique du béton dont I'une des
caractéristiques est l’augmentation significative de la résistance apparente du béton avec la
vitesse de déformation [45; 32|. Donzé et al. [32] a effectué des simulations d’essais aux barres
d’Hopkinson (Split Hopkinson Pressure Bar) avec une vitesse variant entre 350 et 700 s~!. Les
résultats montrent que la sensibilité du béton est bien reproduire sans nécessiter 1'utilisation
de la viscosité dans le modéle. Le phénomeéne transitoire (contrainte, endommagement) dans
I’échantillon durant et aprés 'impact est également montré [33].

Cette section a pour but de donner une vue bréve de ’application de DEM pour modéliser
le comportement des géomatériaux. Nous n’avons présenté que les applications des méthodes
des éléments discrets non-déformables. Elles ont été largement utilisées pour modéliser les
sols, les roches et les bétons sans besoin d’hypothéses continues pour décrire le matériau. Ce
type de DEM est également utilisé dans ce travail de thése pour modéliser le comportement
du béton sous forte pression de confinement.

2.2 Le code de calcul YADE

Le code de calcul YADE (pour "Yet Another Dynamic Engine", [119; 53; 54]), a été congu
et développé au Laboratoire 3S-R de Grenoble. Ce code propose un environnement Open
Source écrit en C++ permettant le développement de modéles numériques discrets en trois
dimensions en utilisant les lois de comportement locales spécifiques aux problémes traités. Ce
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code est en fait une évolution du code SDEC [31], basée sur la méthode de calcul aux éléments
discrets (DEM) initialement introduite par Cundall et Strack 26| et dont les capacités sont en
perpétuelle évolution grace & la mise en commun du travail de ses utilisateurs. Il est développé
essentiellement pour simuler des problémes appliqués a la géomécanique en configuration
quasistatique et dynamique [111; 97; 103; 113; 112]. Dans le cadre de ce travail de thése, nous
implantons dans YADE des modéles numériques pour simuler le comportement du béton
sous fort confinement. Le béton est donc représenté par un milieu tridimensionel, composé
d’éléments discrets sphériques traités indépendamment les uns des autres et qui interagissent
par des lois de type force - déplacement. Les hypothéses & la base de la DEM utilisée ici sont
les suivantes :

— Les éléments discrets sont traités comme des corps rigides (indéformables),

L’interaction agit de facon ponctuelle entre deux éléments,

Le comportement d’interaction autorise un faible chevauchement des éléments,

— La grandeur de chevauchement est liée & la force d’interaction par 'intermédiaire de la
lois de comportement, et les chevauchements sont petits par rapport a la taille d’élément,

— Tous les éléments sont sphériques, exceptés les éléments particuliers destinés & appliquer
les conditions aux limites.

En plus des éléments sphériques, le code YADE inclut ’élément mur. Nous utilisons dans
notre modéle numérique des spécimens de type parallélépipédique. Ces éléments murs nous
permettent d’appliquer aux limites, un déplacement et de produire ainsi un chargement sur
les éléments.

2.3 Les lois de comportement proposées

Le béton est un matériau fortement hétérogéne, mais dans notre modéle numérique, il
peut étre considéré comme homogéne et continu & condition que 1’échelle d’observation soit
suffisamment grande. Son comportement a été présenté précédemment dans la section 1.1.
L’objet de ce paragraphe est donc la proposition d’une loi de comportement locale qui permette
de reproduire toute la complexité de ce comportement. Cette loi est essentiellement issue des
résultats expérimentaux obtenus avec la presse GIGA [37; 120]. Avec cette loi de comportement
locale, notre modeéle numérique a été soumis a différents type d’essais (compression simple,
traction simple, essai oedométrique, essai triaxial, ...) afin de reproduire le comportement
mécanique macroscopique du béton. Il est important que le modéle soit capable de reproduire,
tout particuliérement, deux points du comportement du béton [44] :

— Le comportement du béton sain est linéaire, isotrope et homogéne,
— Le comportement non - linéaire du béton est plus proche de celui d’un milieu non poreux
que d’un matériau granulaire, & pression de confinement modéré.

Nous proposons dans ce travail deux lois de comportement locales : I'une présente une relation
entre force et déplacement de type "élastique - plastique tri-linéaire" [111; 103] et l'autre
présente une relation de type "élastique - plastique exponentielle" [113; 112; 115; 114]. Ces
lois d’interaction s’appliquent localement sur chaque interaction et on cherche a reproduire la
réponse globale du matériau. Les résultats obtenus en utilisant ces deux lois seront discutés
dans le prochain chapitre.
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FIGURE 2.2 — Notion de rayon d’interaction. Une interaction est détectée entre les EDs a — b,
a—e et a—d aprés 'application de ce rayon d’interaction a partir de ’élément a (a). Définition
du point de contact (b).

Dans notre modéle, une interaction entre deux éléments a et b de rayon R, et R} respecti-
vement, n’est pas seulement définie lorsqu’ils sont en contact mais aussi lorsqu’ils sont séparés
par une distance inférieure a un rayon d’interaction nommé v (voir la figure 2.2(a)); une
interaction est ainsi créée entre deux éléments a et b si :

Y(Ra + Rp) = Dap (2.7)

ou Dy, est la distance entre les centres des éléments a et b et v > 1. C’est une différence
importante par rapport aux MEDs classiques qui définissent I'interaction entre les éléments
strictement en contact (v = 1). La valeur de 7 est choisie afin d’avoir un nombre d’interactions
par élément discret (ED) égal & 12. Avec ce choix de référence qui correspond a un empilement
"Cubique Face Centre" de sphéres de méme taille, le module d’Young global qui dépend des
raideurs locales des interactions peut étre controlé facilement (voir [31; 32; 45; 89]). Pour
chaque interaction, on définit un vecteur normal n; et un point de contact P. Le vecteur
normal est perpendiculaire au plan du contact et orienté de I’élément a vers I’élément b (voir
la figure 2.3). La position du point de contact ou les forces d’interaction sont appliquées est
calculée en fonction des positions des deux éléments x¢ et 2? (figure 2.2(b)), telle que :

1
ol =af + |Ra+ 5(Day — (Ra + Ry)) | mi (2.8)

Avant la présentation de deux lois de comportement locales proposées, nous avons besoin
de distinguer dans notre modéle les deux types d’interaction, soit, d’une part des interactions
de type "liens", et d’autre part, des interactions de type "contacts". Les premiéres sont des
interactions cohésives, créées initialement par exemple entre les éléments de type "béton sain
cohésif", et les deuxiémes sont des interactions non cohésives créées par exemple lorsque deux
éléments initialement séparés, entrent en contact au cours de la simulation. Les interactions
"liens" présentent une certaine résistance en traction. Les interactions "contacts" au contraire
ne présentent aucune résistance en traction.

2.3.1 Loi de comportement élastique — plastique tri-linéaire (EPT)

Une fois que les interactions entre les EDs ont été détectées, la force d’interaction F qui
représente 'action de 'ED a sur 'ED b peut étre décomposée en deux composantes : la force
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FIGURE 2.3 — Interaction entre deux éléments et les composantes de sa force.
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FIGURE 2.4 — Loi de comportement élastique - plastique tri-linéaire (EPT).

normale F,, et la force tangentielle F (voir la figure 2.3). La force normale est calculée par
I'application de la loi de comportement locale. Nous présentons ici une loi de comportement
élasto-plastique-endommageable [111; 103], cette loi peut étre séparée en plusieurs parties.
En traction, un comportement classique pour le béton est proposé, comprenant une phase
d’adoucissement lorsqu’un seuil en contrainte est atteint. En compression, nous souhaitons
reproduire le comportement compactant du béton sous fort confinement. Deux pentes dif-
férentes sont alors introduites aprés le régime élastique initial (on a vu dans la littératures
[89; 78; 44| que 'on utilise souvent une loi purement linéaire pour le comportement en com-
pression). Cette loi est nommeée la loi de comportement élastique — plastique tri-linéaire (EPT)
(voir la figure 2.4). A la détection initiale du contact, les valeurs critiques de cette loi, qui
dépendent les paramétres €4z, t, I et (1 de la loi, sont initialisées :

— La distance limite D1 entre deux sphéres aprés un déplacement maximum en compression
élastique (section AB de la figure (2.4)) :

Dl = szt(l - 5max) (29)

ot D;n;; est la distance entre deux éléments & l'instant initial, €, est la limite de
déformation élastique en compression.

— La distance limite Do entre deux sphéres aprés un déplacement maximum en adoucisse-
ment (section BC de la figure (2.4)) :

D2 = Dzmt(l — tama:p) <210)

ol t est un multiplicateur pour controler la distance selon &4, .
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— Le seuil de la force élastique en compression Fgq :
Fa = Ky Dinitemaz (2.11)
ou K, est la raideur normale d’interaction qui vas étre utilisée dans 1’équation (2.16).
— La limite de la force plastique F.o correspondant & la fin de la section BC :
K,
G
ou (1 est le coefficient de la raideur normale permettant d’ajuster la pente de la section

BC.
— La limite F}, 4,4, de la force en traction :

Fn,ma:ﬂ = K, Dinitemazlt (213)

Fey = Fe1 + (D1 — D2) (2.12)

ou Iy représente le rapport de la limite élastique en traction sur la limite élastique en
compression de la force normale.

— La distance Dy entre deux éléments au point d’inflexion d’adoucissement en traction.
Au-dela de ce point, l'interaction entre dans la zone d’adoucissement (section EF) :

Db = Dznzt(l + Emamlt) (214)

— La distance limite Dyypiure entre deux sphéres aprés un déplacement maximum en trac-
tion. Au-dela de cette distance, I'interaction sera interrompue et la force normale s’an-
nule : P

Drupture = Dinit + T},{max (1 + C) (2.15)

n
ou ( est le coefficient d’adoucissement permettant d’ajuster la pente de la zone EF. On
peut noter que le comportement linéaire sera parfaitement plastique si la valeur de ¢ tend
vers 'infini. En revanche, plus sa valeur est petite, plus le comportement en traction est
fragile.

La raideur normale utilisée dans cette loi est calculée en considérant que les interactions
sont modélisées par des ressorts liés en série. La rigidité d’interaction est liée directement au
rayons des deux éléments en interaction et le module de rigidité global Eggpe. La raideur
normale est donc décrite par I'expression suivante :

RaRb
(Ra + Rb)
La valeur de Egypq est choisie a partir de la valeur obtenue par I’essai de compression expéri-
mental [37]|. L’intervention du module global E permet ainsi d’homogénéiser le comportement

élastique a I’échelle des assemblages et d’assurer I'indépendance de leur rigidité globale vis-a-
vis de la taille des éléments.

K, = 2Ef’global (216)

Suite & la définition des paramétres critiques de la loi, la force normale est maintenant
calculée selon différentes sections (voir la figure 2.4). En compression, la force normale est
donnée par trois expressions :

* Silinteraction est située dans la section élastique AB, D, > D1, la force normale s’écrit :
F,, = (Deqg — Dap) Knni (2.17)

ot Dy, est la distance actuelle entre deux éléments ; D, est la distance d’équilibre entre
deux éléments d’interaction ou la force normale est nulle et elle est égale & D, lorsque
I'interaction est détectée initialement ; n; est la vecteur normal d’interaction.
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* Si linteraction est située dans la section BC, Dy < D, < D1, l'interaction entre dans
la phase d’adoucissement. La force normale est calculée de deux maniéres différentes
selon le signe de la vitesse relative des deux éléments en interaction (chargement ou
déchargement).

Lorsque deux éléments se rapprochent (chargement), la force est calculée par :

K
Fn = Fcl + (Dl — Dab)Tln N, (218)
Certaines valeurs doivent étre réinitialisées aprés le calcul da la force, telle que :
Dy = Dy (2.19)
Fa=F, (2.20)
1 F,

Deq = i(Dab + I{Cl + szt) (221)

n

Fcl

K, = 2.22
n,unload (Deq — Dab) ( )

ot K, unioad est la raideur normale lors du déchargement dans la zone plastique BC.
Lorsque deux éléments s’éloignent (déchargement), on a :

Fn = (Deq - Dab)Kn,unloadni (223)

* Si linteraction est située dans la section CD, D, < Ds, la force normale peut s’écrire :
K,
Fp,= |Fa+ (D2 — Dab)a i (2.24)

ou (o est le coefficient de la raideur normale permettant d’ajuster la pente de la section
CD. Le déchargement se fait avec la méme raideur que le chargement.

Dans la partie de la traction AF, I'interaction est d’abord située dans la zone de comporte-
ment élastique (section AE, Dy, < Dy) et la force normale est calculée par I'équation (2.17).
Lorsque la force normale atteint sa valeur maximum en traction Fj, 4., le comportement
d’adoucissement remplace la comportement élastique. La raideur normale est modifiée en-
suite par le coefficient d’adoucissement (. La force normale est alors calculée par I’expression

suivante :
K,

Lorsque la distance entre deux éléments en interaction dépasse la distance limite Dyypture,
I'interaction est rompue en traction et sa force normale devient nulle.

Fn = (Dab - Drupture) Uz (2.25)

Les formules précédentes présentent le comportement d’une interaction de type lien, ce
type d’interaction peut étre rompue en traction. Aprés la rupture d’une interaction, les deux
éléments sont séparés et peuvent revenir en contact si la distance entre leurs centres est
inférieure & la somme de ses rayons. Ils créent alors une nouvelle interaction de type contact.
Il faut noter que les interactions de type contact sont détectées automatiquement & chaque
itération de la simulation numérique et le rayon d’interaction ne s’applique pas pour leur
détection. Les interactions de type contact ne présentent pas de résistance en traction, la
force normale est donc calculée seulement dans la boucle de compression.
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2.3.2 Loi de comportement élastique — plastique exponentielle (EPE)

La loi EPT présente des limites lorsqu’elle est utilisée pour reproduire le comportement du
béton sous haut confinement. On obtient des transitions contraction - dilatation & des niveaux
des contraintes moyennes supérieures a celles observées expérimentalement pour le béton (voir
la section (3.2.5)). Nous présentons dans ce paragraphe une nouvelle loi héritée de la loi EPT
et permettant de reproduire bien la transition contractante - dilatante du béton. Cette loi
est nommée la loi de comportement élastique - plastique exponentielle (EPE). L’interaction
présente un comportement élastique - adoucissant en traction comme la loi EPT (section AF de
la figure (2.4)). Par contre, en compression, l'interaction présente, d’abord, un comportement
élastique (section AB de la figure (2.5)) puis, lorsque la déformation de I'interaction atteint la
limite de déformation élastique €4, qui est liée & la distance D1, un comportement plastique
exponentiel est considéré (section BC de la figure (2.5)). Dans cette zone, la force normale
est caractérisée par une raideur normale non-linéaire K2, qui est une fonction exponentielle
de la déformation et controlée par trois coefficients (i, (o et (3. Cette raideur est définie par
I’expression suivante :

Kyo = K, [Cl <6’<2(6_8"‘”)) + Cz] (2.26)

La force normale d’interaction est donc calculée par la formule suivante :
F, = [Kn(Dzmt - Dl) + KnQ(Dl - Dab)] n; (227)

La raideur non-linéaire est utilisée pour reproduire les résultats expérimentaux obtenus par
les essais triaxiaux sous haut pression de confinement [38]. En effet, le coefficient (3 controle
la pente de la partie initiale de la courbe de comportement plastique alors que la somme
(1 + (3 controle la pente a la fin de cette courbe. Le coefficient (o contréle la courbure de la
courbe de compaction. Les paramétres de la loi EPE et de la loi EPT seront calibrés et utilisés
pour simuler les essais triaxiaux. La procédure de calibration et les résultats numériques sont
présentés dans le chapitre suivant.
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FIGURE 2.5 — Loi de comportement élastique - plastique exponentielle (EPE).

2.3.3 Calcul de la force tangentielle

Nous présentons dans ce paragraphe la méthode de calcul de la force tangentielle qui a été
proposée par Hart et al. [43|. La procédure de calcul de la force tangentielle est appliquée a
tous les types d’interaction. La force tangentielle est calculée de fagon incrémentale en deux
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temps avec la mise a jour de son orientation puis I’ajout de I'incrément de force tangentielle
telle que :
F.(i) = F7° + AF, (2.28)

ol FZOtQ est Pactualisation du vecteur Fg(i — 1) qui prend en compte le mouvement de l'in-
teraction. Elle est calculée en deux temps et prend en compte le changement de direction de
la normale & 'interaction. On calcule d’abord :

Frol = F (i — 1) = Fg(i — 1) Ani_1 An; (2.29)
On prend en compte aussi la vitesse de rotation moyenne selon la nouvelle normale :
2 1 1,
Frotz = prott _ Froth A gt (2.30)

ou la vitesse de rotation moyenne est calculée par :
N .
w= §(wa + wp) (2.31)

avec w, et wp sont respectivement la vitesse de rotation de ’élément a et de 1’élément b. La
composante incrémentale de la force tangentielle est donnée par ’expression suivante :

AF, = —K,AUy; (2.32)

ou K est la raideur tangentielle de I'interaction (voir I’équation (2.36)) et AUy; est I'incrément
de déplacement tangentiel. AUy; est initialisé a zéro lorsque l'interaction est détectée. Il est
calculé ensuite grace a la vitesse relative au contact V§ :

Vi =Vya— (Vija ni)ni (2.33)
ou Vy, est la vitesse de I'élément b par rapport a I'élément a, définie telle que :
Vija = V§? + PaGy Aoy — V@ — PuGo Ay (2.34)
avec P, le point de contact qui est calculé dans ’équation 2.8. On a donc finalement :

AU, = Vdt (2.35)

On note que la raideur K, utilisée dans 'équation (2.32) est calculée en fonction de la
raideur normale et définie telle que :
K, = aK, (2.36)

ou « est un coefficient sans dimensionnel dont la calibration est basée d’aprés une étude de
Donzé et al. [32] sur la relation entre le coefficient de Poisson et le rapport de la raideur Ilg
(voir la figure 2.6). Avec cette étude, nous pouvons déterminer une valeur de « en fonction

du coefficient de Poisson.

2.3.4 Critére de rupture Mohr - Coulomb modifié

Dans notre modéle, la rupture n’apparait que pour les interactions de type "liens" lors-
qu’elles sont soumises & une force en traction. Pour modéliser le glissement entre les éléments,
un critére de type Mohr - Coulomb est défini dans notre modéle grace a l'introduction de
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FIGURE 2.6 — Coefficients de Poisson déduits du modéle d’homogénéisation de Voigt (trait
interrompu court) et du best-fit (trait interrompu mixte), comparés avec le coefficient de
Poisson déduit numériquement (trait plein) [32].
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FIGURE 2.7 — Critére Mohr - Coulomb modifié.

caractéristiques mécaniques (la cohésion C, 'angle de frottement interne ®;, 'angle de frotte-
ment de contact ®. et la force normale F,,)(voir la figure 2.7). Il hérite du critére de rupture
Mohr - Coulomb modifié utilisé par plusieurs auteurs [44; 103; 89]. Selon ce critére, le seuil de
rupture des interactions de type lien est dominé par la limite de la force normale en traction
Fy maz, qui est définie dans I’équation (2.13) ; le glissement se manifeste entre deux éléments
en interaction lorsque la force tangentielle atteint le seuil de glissement. Dans ce critére, on
ajoute un coefficient A afin d’augmenter les déformations latérales qui jouent le réle trés im-
portant dans la transition contraction - dilatation du comportement volumique global. Ce
coefficient controle le seuil de glissement des interactions de type liens. Il sera calibré pour
assurer que le glissement est activé le plus tot possible. La force tangentielle maximale des
interactions de type lien est définie comme suit :

Fs oz = Fptan ®; + C Ay si Fptan ®; < (A — 1)CAjp (2.37)

Fs,max = AC Ay si F,tan ®; > ()\ - 1)CAint (238)

ol Ajnt est la surface d’interaction définie par :

Asne = m(min(Rq, Ry))? (2.39)
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Pour les interactions type contact qui sont créées durant la simulation, la force tangentielle
maximale n’est que frictionnelle et définie par :

Fymas = F, tan @, (2.40)

2.3.5 Utilisation de la loi de transfert de moment (LTM)

Dans notre modéle, le béton est traité numériquement comme un assemblage composé
d’éléments discrets sphériques. Son comportement sera donc reproduit par les lois locales
d’interaction, dans lesquelles, les positions des sphéres sont renouvelées par la loi fondamentale
de la dynamique et I'effort d’interaction est évalué a partir de la loi de comportement proposée.
Les vitesses de rotation des éléments sont uniquement modifiées par les efforts tangentiels.
Cependant, la résistance en cisaillement est inférieure & celle d’'un matériau réel lorsque le
milieu numérique est considéré en rotation libre [5; 105]. Afin de reproduire quantitativement
le phénoméne de cisaillement, l'interaction entre les éléments doit transmettre un moment
[3; 50; 78; 77; 10]. Ce moment contrdle le roulement qui apparait durant le déplacement
tangentiel entre deux éléments. Nous avons donc implanté dans notre modéle une loi de
transfert de moment (LTM) qui a été proposée par Plassiard [77]. Par I'utilisation de la LTM,
la résistance en cisaillement va augmenter et I’angle de frottement résultant peut atteindre
les valeurs mesurées expérimentalement pour les géomatériaux.

Au temps t+dt

Autemps t

(O] b

G G

FIGURE 2.8 — Evolution de l'interaction entre les sphéres a et b en deux instants t et ¢ + dt
[77].

La loi de transfert de moment dépend de la rotation relative entre deux éléments. Les
équations ci-dessous sont exprimées dans le repére global G afin qu’elles puissent correspondre
aux modifications des lois constitutives par la loi de moment. On considére deux éléments a et
b en interaction. Leurs positions dans le repére G sont X, et Xp, leurs rotations sont décrites
par w, et wp. Leurs vitesses de rotation sont w, et wy, et les incréments de rotation a chaque
pas de temps sont dw, et dwy. La normale au point de contact P est n. Aprés deux pas de
temps successifs, les nouvelles positions des centres (A’ et B’) sont définies par les vecteurs
X/, et X;. La direction normale et le point de contact sont donc changés & n’ et P’. Le rayon
moyen des deux éléments est défini par I'expression :

R= 3 (Rat Ry) (2.41)
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Pour déterminer les incréments de rotation et de déplacement tangentiel, on définit deux
vecteurs A’'P, et B'P, illustrés dans la figure (2.8), définis tels que :

A'P, = AP (2.42)

B'P, = BP (2.43)

Les vecteurs P'P, et P'P, sont liés au mouvement de translation et au déplacement tangentiel

de chaque élément :

P'P, = Ry(n —n') (2.44)

P/Pb = Rb(n — n') (2.45)

Le point matériel de 1’élément a (ou b) se situant au point P au temps t va étre trouvé au

point M, (ou Mp) au temps ¢t +dt en raison de la rotation de 1’élément si la vitesse de rotation
n’est pas nulle. On définit les vecteurs suivants :

PuM, = Rodtcs, A (2.46)
Py My = Rpdtwy An (2.47)

On obtient donc les positions relatives de M, et M, par rapport au point du contact P’ :

P'M, = R, [(n—n) + dtig An)] (2.48)

P'My = Ry, [(n —n') + dtay A n)] (2.49)

(2.50)

L’incrément du vecteur de déplacement causé par le roulement est déterminé par 1’expression
suivante : P, + PO

dUu, = — 5 (2.51)

A partir de I'équation (2.51), on calcule I'incrément du vecteur angulaire de roulement par :

14U,

do, = I Ndo, (2.52)
Ot ngp, est le vecteur unitaire défini par :
n' AdU,
= 77 2.53
4o, ln’ A dU,|| ( )

A partir de la création de l'interaction entre deux éléments, le vecteur angulaire de roulement
0, est la somme des incréments df, :

0, = db, (2.54)

Le vecteur angulaire de roulement peut donc s’exprimer dans le repére local L sous la forme :
0F = [Mc 1] 6, (2.55)

Ou [Mg_ L] représente la matrice de transition du repére global G au repére local L. Considé-
rons qu'il n’y a pas de moment suivant la direction normale n au point de contact (la torsion
est négligée). La composante de 9£ selon la direction n est donc égal a zéro. Une fois 'angle
de rotation relative entre les deux éléments obtenu, nous pouvons calculer le moment produit
par le roulement et la rotation des éléments dans le repére local par I'expression suivante :

Melast = Kref (256)
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ou K, est la raideur de rotation.

L’association entre les lois constitutives et la LTM est créée afin de reproduire non seulement
le comportement élastique mais aussi le comportement plastique du matériau. Pour cela, un
modele élastique parfaitement plastique a été introduit pour exprimer le comportement du
moment de roulement. Le seuil plastique est ainsi calculé par :

Mot = nRF, (2.57)

Ou F,, est la norme de la force normale d’interaction ; 77 est un coefficient permettant d’ajuster
le seuil du moment plastique (voir la figure 2.9).

Dans l'équation (2.56), K, est la raideur de rotation qui controle la rotation relative entre
sphéres. Deux définitions sont proposées pour le choix de sa valeur dans le travail de Plassiard
[77]. La premiére définition donne la raideur de rotation en fonction de la raideur tangentielle
de l'interaction. La deuxiéme définition est basée sur ’analogie d’une poutre composée par
deux sphéres en interaction a et b, soit une poutre cylindrique de rayon équivalent R. R est en
effet le rayon moyen des deux sphéres. Selon cette définition, la raideur de rotation est donnée
par : o

f
K =br—
Ou E est le module d’Young des sphéres; (3, est le coefficient de roulement qui pondére la
rigidité en rotation; et Iy est le moment d’inertie de la section, tel que :

(2.58)

I - T [min(;%a, Ry)* (2.59)

La formule de K, (2.59) a été validée dans les travaux de Plassiard [78; 77| et elle sera donc
utilisée dans ce travail de thése.

M, 4

D’iplasﬁ: ...........

nE R

FIGURE 2.9 — Modéle élastique - plastique pour le moment de roulement.

2.4 Conclusion

La premiére partie de ce chapitre nous a permis de présenter la méthode aux éléments
discrets qui a servi de base a ce travail de thése. Cette méthode nous permet de décrire les
géomatériaux comme le béton de facon discontinue par ’assemblage de particules. Les mou-
vements et les interactions entre deux particules sont résolus par 'intégration explicite des



2.4. Conclusion 45

Springs Ky Springs Kp2

Slider Divider € jax
/ P
Normal L 4

interaction model

/ Springs

Interaction A ?fangentliel — e :" -/VV\-:—_ )
y interaction model g Slider

Rolling
interaction model

\ @ Spring
Q Roller

FIGURE 2.10 — Modéle d’interaction dans DEM avec la LTM (pour les interaction de type
"liens") [114].

équations fondamentales de la dynamique. Les forces d’interaction sont caractérisées par la
loi de comportement et le critére de glissement. On a proposé dans ce chapitre deux lois de
comportement, I'une de comportement élastique — plastique tri-linéaire (EPT) et autre de
comportement élastique — plastique exponentielle (EPE). Selon la loi EPT, le comportement
de l'interaction en compression est d’abord élastique jusqu’a la limite élastique €p,q,. L'in-
teraction passe ensuite dans la phase plastique ot le module tangent va diminuer (%) et

ensuite se redurcir avec I'augmentation de nouveau (K—Q") Pour sa part, selon la loi EPE, le
module tangent est une fonction exponentielle de la déformation dans la phase durcissement.
Les deux lois présentent le méme comportement élastique — adoucissant en traction pour les
interactions de type "liens". Dans notre modéle, un critére de glissement de type Mohr - Cou-
lomb modifié fonctionne parallélement avec la loi de comportement. Le glissement entre deux
éléments en interaction est activé lorsque la force tangentielle atteint le seuil de cisaillement.
En particulier, nous avons introduit dans ce critére un coefficient A\ afin de controler le seuil
de cisaillement des interactions de type "liens". Ce coefficient joue un roéle trés important
dans la reproduction de la transition contractante — dilatante du béton. Finalement, une loi
de transfert de moment (LTM) a été introduite sur les interactions.

La procédure de calibration des paramétres des lois de comportement locales et du critére
de glissement ainsi que le choix de la loi d’interaction seront discutés dans le prochain cha-
pitre en nous basant sur la comparaison avec les résultats expérimentaux. Une fois que les
paramétres sont calibrés et la loi choisie, nous validerons le modéle par une campagne d’es-
sais triaxiaux sous haute pression de confinement. Les résultats numériques seront analysés a
I’échelle macroscopique ainsi qu’a I’échelle des EDs.
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CHAPITRE 3

Calibration et validation du modéle numérique

Ce chapitre a pour but de calibrer des paramétres et de valider les modéles numériques,
qui ont été présentés dans le chapitre précédent, afin de reproduire le comportement du béton
sous haute pression de confinement. Cette étude numérique est réalisée a partir de la méthode
des éléments discrets. Dans une premiére partie, I’échantillon de béton réel est représenté par
un assemblage d’éléments discrets sphériques. Lorsque 1’échantillon numérique est généré, les
paramétres locaux sont attribués a chaque force d’interaction entre deux éléments afin que le
comportement macroscopique de I’échantillon numérique soit représentatif du béton réel. Pour
attribuer les valeurs des paramétres, une procédure de calibration a été utilisée [10; 45; 46; 123].
Elle est basée sur la simulation des essais quasi-statiques en compression/traction simple et
en compression triaxiale. Une fois que les parameétres sont calibrés, les résultats de deux lois
de comportement locales EPT et EPE sont comparés afin de choisir la loi qui est la plus
représentative du comportement du béton. Ensuite, la loi choisie est utilisée pour simuler des
essais triaxiaux sous différents niveaux de confinement (jusqu’a 650MPa). La validité de la
loi de comportement locale est démontrée a 1’échelle macroscopique ainsi qu’a 1’échelle des
éléments discrets.
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3.1 Génération d’échantillon numérique

3.1.1 Génération

Le but de ce travail est de reproduire le comportement du béton en utilisant la méthode des
éléments discrets. Le béton est représenté par un assemblage d’éléments discrets sphériques. Le
choix des caractéristiques des échantillons numeériques (granulométrie, raideurs des contacts...)
s’est fait de facon & produire un comportement représentatif du béton. La procédure de
génération doit assurer que les assemblages soient les plus homogénes et les plus isotropes
possible, afin d’éviter tout biais dans I'identification des propriétés du matériau.

Pour créer les échantillons numériques, nous pouvons utiliser la méthode dynamique de mise
en place, qui est la plus souvent utilisée dans le domaine des éléments discrets [82; 23; 104; 77,
97; 103], méthode basée sur une procédure de compactage par expansion des rayons ou par
le rapprochement des parois. Elle se décompose en deux grandes étapes, et peut étre suivie a
travers les évolutions combinées de la contrainte o), calculée aux parois, de la porosité n de
I’assemblage, du nombre moyen de contacts par sphéres (ou nombre de coordination) et de
I'indice de quasi-staticité [97]. Dans notre simulation de génération, nous controlons également
par la contrainte et 'indice de stabilité, tel qu’ils ont été définis par les équations 3.3 et 3.4.
Quant a la porosité de I’échantillon, elle peut étre controlée par les paramétres entrants. 11 faut
noter que la porosité de ’échantillon final obtenue dépend de ’angle de frottement entre les
sphéres. Plus ’angle de frottement entre les sphéres est faible, plus la compacité est élevée. En
effet, Shiu [103| a fait des générations de deux échantillons en gardant les mémes paramétres
entrants sauf ’angle de frottement (figure 3.1). L'un (E3) a un angle de frottement de 2° et
lautre (E8) a un angle de frottement de 30°. D’aprés cette étude, les générations s’achevent
lorsque la méme condition d’équilibre est vérifiée et elles correspondent a un coeflicient de
stabilité atteint. Malgré cela, il a obtenu un échantillon plus dense avec ’angle de frottement
faible. De plus, il a observé que plus I’angle de frottement est faible plus I’énergie cinétique est
élevée (voir la figure 3.1). La diminution de I’angle de frottement permet le glissement entre
les sphéres, ’énergie cinétique est donc augmentée. Ainsi les sphéres peuvent plus facilement
remplir les espaces vides dans I’échantillon, de ce fait, I’échantillon devient plus dense. En nous
basant sur cette étude, nos échantillons numériques sont générés avec un angle de frottement
assez faible, environ de 0,5°. D’autre part, la porosité de I’échantillon est influencée par le
rapport entre le module d’Young des sphéres E et la contrainte isotrope o;s,. Plus la valeur
de ce rapport est élevée plus la porosité est faible. Nous utilisons donc dans notre simulation
de génération le rapport ?ESO de 5000. Les deux étapes de la procédure de génération sont les
suivantes :

1. En respectant la dispersion donnée, les grains sont positionnés aléatoirement dans un
volume cubique ou parallélépipédique défini par six parois rigides non frottantes (figure
3.2(a)). Le tirage aléatoire des positions des particules s’effectue de sorte qu’aucune
d’entre elles ne soit en contact avec les autres, i.e. le milieu est donc trés lache, et 'angle
de frottement intergranulaire ®. est fixé de 0,5° selon les études de Chareyre [23] et Shiu
[103]. La génération de la distribution granulométrique pour chaque sphére est calculée
par ’expression suivante :

Re = Rpoyentdev(rand — 0.5) + Rpoyen (3.1)

ol R, est la rayon de I’élément aprés chaque tirage aléatoire, rand est un nombre pseudo-
aléatoire entre 0 et 1. r4e, est un coefficient permettant de controler le rapport entre le
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FIGURE 3.1 — Porosité obtenue pour deux angles de frottement différents lors de la phase de
grossissement [103]

(a) (b)

FIGURE 3.2 — Echantillon numeérique : (a) avant compaction et (b) compacté par la méthode
de grossissement des sphéres.

rayon maximal et le rayon minimal des spheéres. [,,0yen est le rayon moyen, tel que :

‘/echan < 1- ninit)
Rogen = (3.2)
moyen %TFNe

ol Vieehan €st le volume total d’échantillon, N, est le nombre total d’élément et n;,;; est
la porosité initiale d’échantillon. Une porosité initiale élevée est utilisée pour éviter le
chevauchement entre un nouvel élément et un élément existant.

2. La compaction est ensuite réalisée dans cette étape. Deux méthodes sont disponibles
dans YADE pour cette réalisation :

a/ La compaction par le rapprochement des parois d’échantillon : On impose un in-
crément de déplacement sur les six parois de 1’échantillon. Les sphéres seront com-
pactées progressivement grace au mouvement des parois. Selon cette méthode, la
taille d’échantillon n’est plus la méme que celle de 1’état initial. Les évolutions des
contraintes des parois et de I'indice de stabilité sont mises a jour a chaque itération. La
génération de I’échantillon est arrétée lorsque les contraintes des parois o), atteignent
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la valeur de confinement o;,, désirée et la condition de I'indice de stabilité est vérifiée :

Op = Oiso (3.3)

> Fr

SF, < Cs (3.4)
Ou Fj est la force résultante calculée sur chaque élément, F,. est la force d’interaction
calculée sur les interactions et Cs est le critére de stabilité. L’équation (3.3) permet
d’assurer que les contraintes sur les parois puisse rester autour de la valeur o;g,.
Lorsque la contrainte mesurée aux parois est égale (ou supérieure) au confinement,
la position des parois est ajustée afin que la valeur de o), reste proche de celle de
Oiso. Pour sa part, la condition (3.4) permet de vérifier la stabilité de 1’échantillon.
Théoriquement, 1’état d’équilibre de chaque élément est idéalement atteint lorsque sa
force résultante est nulle. On choisit dans les simulations de génération, un critére de
stabilité inférieur & 0,01 [97].

b/ La compaction par le grossissement des sphéres : Nous utilisons cette méthode dans
notre travail. Le rayon des sphéres est multiplié & chaque pas de temps par un coef-
ficient légérement supérieur a 1, jusqu’a ce que la contrainte de confinement atteigne
la valeur désirée o;s,. Afin d’optimiser la durée du processus et d’assurer la stabili-
sation de I’état de contrainte de I’échantillon, les rayons sont ensuite réajustés. Le
processus est arrété lorsque les conditions (3.3) et (3.4) sont vérifiees. Un avantage
de cette méthode est qu’elle permet de remplir des espaces de forme quelconque, la
géométrie étant fixée au préalable par le positionnement des parois rigides. De plus,
contrairement aux méthodes de rapprochement des parois qui compactent en priorité
les grains proches des parois et peuvent engendrer des phénoménes de voiite au sein
du milieu, la procédure de génération ainsi définie est intrinséquement homogéne et
isotrope. Que cela soit sur le plan géométrique ou mécanique, 'homogénéité de ’as-
semblage est donc, a priori, assurée, a condition de considérer un volume contenant
suffisamment d’hétérogénéités (grains).

Une loi de comportement purement élastique est appliquée pour toutes les interactions
durant la simulations de génération, donc aucune déformation plastique n’est permise.
Une fois le critére de stabilité satisfait, les positions et les rayons des sphéres sont
sauvegardés et on a un échantillon numérique. Il sera utilisé dans les essais de notre
travail.

Aprés la génération, dans ’échantillon, il existe toujours une interpénétration entre les sphéres.
Cette interpénétration produit une force d’interaction. Cependant, selon les loi de comporte-
ment proposées, la distance d’équilibre entre deux éléments d’interaction sera initialisée selon
leurs positions lorsque I’échantillon est chargé et les interactions sont détectées. Donc, la force
d’interaction sera initialisée nulle malgré la faible interpénétration existant initialement entre
deux éléments.

3.1.2 Granulométrie, isotropie et homogénéité de 1’échantillon

Un échantillon parallélépipédique de la taille de 0,07m*0,14m™*0,07m ayant 10000 sphéres a
été généré par la méthode grossissement des sphéres. Il sera utilisé dans nos simulations, mais
sa capacité de représenter le matériau de maniére isotrope et homogéne doit étre tout d’abord
vérifiée. La figure 3.3 illustre la distribution de la taille des sphéres. La porosité de I’échantillon
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FI1GURE 3.3 — Distribution de la taille des sphéres de I’échantillon numérique.
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FIGURE 3.4 — Orientation des interactions dans les plans XY, XZ et YZ.

est de 0,37. Cette valeur est suffisante pour représenter un assemblage dense de sphéres méme
si la taille des spheéres est distribuée dans une petite fourchette (voir la figure 3.3(a)), le rapport
entre le rayon maximal et le rayon minimal étant de 4,5. L’échantillon peut étre utilisé s’il
assure l’isotropie et 'homogénéité. Nous vérifions donc ensuite la distribution de 'orientation
des interactions entre les éléments (voir la figure 3.4). L’orientation des interactions est calculée
et projetée sur les trois plans différents, XY, XZ et YZ. Nous constatons que la distribution des
interactions est homogéne et ’échantillon est donc supposé géométrique isotrope. L’isotropie
mécanique de ’échantillon est également vérifiée. De la méme fagon que pour l'orientation
des interactions, la distribution des intensités des forces d’interaction peut étre tracée pour
en quantifier 'homogénéité de I’échantillon. La figure 3.5 montre que les forces d’interaction
(normalisées) sont réparties de fagon isotrope dans I’ensemble de ’échantillon.
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FIGURE 3.5 — Orientation des intensités des forces d’interaction, normalisées par la valeur
moyenne des intensités.

3.2 Procédure d’identification des paramétres du modéle

Les lois de comportement locales présentées dans le chapitre précédent utilisent plusieurs
parameétres afin de mieux reproduire le comportement du béton sous différentes sollicitations.
Ces paremétres sont définis & ’échelle locale; leur calibration est nécessaire pour simuler
quantitativement le comportement du béton et peut étre effectué par la comparaison des
résultats numériques avec les résultats expérimentaux. Le processus de l'identification des
paramétres, qui a été développé dans litteratures [46; 89|, est effectué avec des essais de
compression /traction uniaxial, hydrostatique a 650MPa et triaxial a 50MPa.

3.2.1 Reéalisation des essais numériques

Nous utilisons un échantillon parallélépipédique de taille 0,07m*0,14m*0,07m et de 10000
EDs pour les essais numériques qui sont présentés dans ce chapitre. Ses caractéristiques ont
été analysées dans la section 3.1.2. Il faut noter que les échantillons de béton utilisés dans les
essais expérimentaux sont cylindriques de 0,07m en rayon et de 0,14m en hauteur. Cependant,
Ieffet de la géométrie de ’échantillon sur les resultats simulés est négligeable. La mise en place
des essais de compression, de traction uniaxiaux et des essais hydrostatiques et triaxiaux est
la suivante :

1. Compression et traction uniaxiaux : Pour réaliser ce type d’essai, on pilote en dépla-
cement deux couches d’éléments de lecm d’épaisseur aux deux extrémités supérieure et
inférieure de 'échantillon (voir la figure 3.6(a)). Les éléments dans les deux couches
peuvent se déplacer ensemble dans la direction axiale mais ils sont bloqués dans les
autres directions. Le chargement est ensuite appliqué par un incrément de déplacement
axial imposé. Cet incrément est appliquée directement aux éléments appartenant a la
couche supérieure. La couche inférieure permet de vérifier la condition quasi-statique.

2. Hydrostatique et triaxial : On applique & I’échantillon une pression hydrostatique de
confinement jusqu’a une pression de valeur p par le déplacement de six parois. Une fois
que la pression de confinement atteint la valeur souhaitée p, le chargement déviatoire
est ensuite obtenu en appliquant un déplacement imposé & vitesse constante sur les
parois supérieure et inférieure. Durant cette phase de chargement, le déplacement des
parois latérales est controlé pour maintenir une pression de confinement constante (voir
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la figure 3.6(b)).

Couche a piloter

Couche fixée

FIGURE 3.6 — Configuration d’un essai compression/traction simple (a) et d’un essai triaxial

(b)

L’incrément de déplacement imposé sur les couches d’éléments ou sur les parois est calculé
en introduisant le taux de déformation €, tel que :

Ay = HEAt (3.5)

ol H est la hauteur de I’échantillon et At est le pas de temps. Le taux de déformation est
augmenté progressivement en partant de 0 lorsque ’application du déplacement imposé com-
mence jusqu’a la valeur souhaitée. Pour assurer la condition quasi-statique de la simulation, la
vitesse de chargement doit étre choisie suffisamment faible. Cependant, cette vitesse doit assu-
rer un temps de simulation raisonnable. On vérifie donc également la condition quasi-statique
par un coefficient d’équilibre qui a utilisé par Hentz [44], tel que :

2 Fsup

oll Fiyy et Fyy,r sont respectivement les efforts mesurés dans les couches d’éléments supérieure

et inférieure (essais uniaxial) ou aux parois supérieure et inférieure (essais hydrostatique et
triaxial). La simulation est quasi-statique lorsque Ce, tend vers 0.

Ceq (3.6)

La contrainte axiale est calculée en divisant la force Fy,;, de la couche supérieure ou paroi
supérieure par sa surface actuelle. Dans ’essai hydrostatique ou triaxial, les déformations sont
calculées via le déplacement relatif des parois, telles que :

_ Yparoi sup _YParoiin,f

Ey = H,
_ XPa'roid'roit_XPa'ro'Lgauch (3 7)
Ep = I .
£, = ZParoiderrie're_ZParoiavant
. =

o

ou H,, L,, D, sont respectivement la hauteur, la largeur et I’épaisseur initiales de I’échantillon.
Cependant, les déformations de I’échantillon dans les essais uniaxiaux sont calculées via la
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position des éléments situés aux pourtours de I’échantillon et via le déplacement de la couche
pilotée, avec les relations :

— Ay
v = A\,

_ max(z*+RY)—min(zI—R7) 3.8
Exr = I, ( : )

maz(z'+RY)—min(z7 — RY)

o

Ey =

Ou 2%, 2F et R* sont respectivement la position selon les directions x et z, et le rayon du
kieme glément.

Il faut noter que les simulations numériques sont effectuées sur I’échantillon non frottant
aux parois, i.e. 'angle de frottement entre les parois et les sphéres est nul. Cette condition
est similaire & celle que ’on utilise dans les essais de laboratoire, elle permet d’éviter efficace-
ment les effets de bords lors du chargement de I’échantillon. En effet, la figure 3.7 présente la
comparaison de la distribution du champ de déplacements des éléments dans I'une des direc-
tions principales de 1’échantillon pour un chargement isotrope incrémental appliqué via des
parois non-frottantes (figure 3.7(a)) et frottantes (20°) (figure 3.7(b)), les distributions sont
enregistrées au méme niveau de déformation. Sur cette figure, nous constatons que le gradient
des déplacements des éléments est concentré aux frontiéres lors de l'utilisation des parois
frottantes. En revanche, ’absence de frottement aux limites permet de produire des déplace-
ments quasiment linéaires dans I’échantillon. Cela assure I’homogénéité de la déformation de
I’échantillon numérique.
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FIGURE 3.7 — Gradient des déplacements & 'intérieur de ’échantillon pour un méme niveau
de déformation dans le cas de parois non—frottantes (a) et frottantes (b)

3.2.2 Essais uniaxiaux compression — traction

L’étude de l'influence des paramétres du modéle sur le comportement uniaxial macrosco-
pique a été effectuée dans mon travail de Master [111] (similaire avec I’étude de Hentz [44],
refait par Shiu [103]). En nous basant sur ces études, nous choisissons d’abord la valeur du
rayon d’interaction pour que le nombre d’interaction moyen soit égal & 12. Donc, pour cet
échantillon numérique, la valeur de rayon d’interaction ~ est fixée de 1.37.

Une fois que le rayon d’interaction est fixé, nous simulons les essais de compression et de
traction simple pour calibrer les paramétres suivants :a,(, C, l;, ®; et ®.. La calibration est
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effectuée grice a la comparaison des résultats simulés avec ceux obtenus expérimentalement
par Vu [120]. L’essai expérimental a été effectué sur un échantillon de béton sec A307, de 0,14m
de longueur et de 0,07m de diamétre. Tout d’abord, le coefficient o de raideur tangentielle
est choisi pour reproduire le module de Young et le coefficient de Poisson du béton tandis
que les autres paramétres, surtout la limite de déformation élastique €,,,4., sont constants et
suffisamment grands pour respecter un comportement purement élastique du modéle. Il faut
noter que les deux lois EPT et EPE sont alors confondues et que les résultats des simulations
de compression et traction avec ces deux lois sont identiques. Le module de Young et le
coefficient de Poisson correspondent respectivement & la pente initiale de la courbe contrainte
— déformation axiale et au rapport entre la déformation latérale et la déformation axiale.

La résistance oy en traction est utilisée pour obtenir la valeur du coefficient I; et du coeffi-
cient d’adoucissement. De la méme facon, la résistance en compression est utilisée pour calibrer
les valeurs de la cohésion et des angles de frottement. Les valeurs obtenues pour ces para-
métres sont présentées dans le tableau 3.1. Les résultats sont illustrés dans la figure 3.8. On
observe que les courbes numériques sont trés proches des courbes expérimentales, le module
de Young et la valeur du pic de contrainte sont correctement reproduits par les deux lois com-
portement locales EPT et EPE. Le ratio entre la résistance en compression et celle en traction
des essais numériques est environ de 9, cette valeur est de 10 pour les essais expérimentaux.
Cependant, le comportement post pic n’est pas tout & fait le méme que celui de I'expérimen-
tation, les modéles numériques présentent un comportement plus fragile. En conclusion, les
deux modéles sont capables de reproduire le comportement en traction—compression uniaxiale
du béton. La calibration par la simulation des essais de compression—traction uniaxiales nous
permet d’identifier la cohésion, les angles de frottement, la limite de traction, le coefficient
de raideur tangentielle. Cependant, ces essais de traction—compression ne sont pas suffisants
pour calibrer complétement la réponse irréversible qui est caractérisé par les paramétres :le
coefficient de critére Mohr — Coulomb A; la limite de déformation élastique €4 ; les coefli-
cients de raideur (1, (s et le multiplicateur ¢ pour la loi EPT; (1, (2, (3 pour la loi EPE. Nous
effectuons ensuite les essais hydrostatique de 6560MPa et triaxial de 50MPa pour calibrer ces
parametres.
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FIGURE 3.8 — Courbe contrainte — déformation de 1’essai de compression simple (a) et de 'essai
de traction simple (b). Ligne bleue en pointillés, ligne pleine rouge et ligne noire en double

pointillés correspondent respectivement au résultat expérimental et aux résultats numériques
de la loi EPE et de la loi EPT.
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3.2.3 Essai hydrostatique a 650MPa

Nous utilisons ’essai hydrostatique & 660MPa pour calibrer les coefficients de raideur nor-
male. La calibration est effectuée par la comparaison avec l'essai expérimental réalisé par
Gabet [37], qui a été présenté dans la section 1.1.4. Cet essai nous permet d’obtenir les in-
formations sur le processus de compaction du béton. Pour bien comprendre I'importance de
I'utilisation des lois de type élastique — plastique — endommageable, le résultat expérimental
est comparé tout d’abord avec les résultats numériques des essais utilisant les deux lois EPT
et EPE, et ensuite avec celui de ’essai utilisant la loi purement linéaire en compression (voir la
figure 3.9). Le résultat d’essai ou la loi purement linéaire est utilisée (courbe en croix dans la
figure 3.9) montre une augmentation linéairement irréaliste de la contrainte axiale en fonction
de la déformation axiale. Ce type de loi de comportement produit une contrainte supérieure a
celle expérimentale lorsque la déformation axiale dépasse 0,2%. On peut noter que la limite de
déformation élastique €,,4, est atteinte a ce niveau de déformation axiale. En effet, la courbe
expérimentale (courbe en pointillés dans la figure 3.9) montre une diminution du module
tangent aprés le régime linéaire, puis ce module augmente a partir de 2% de déformation.
La loi purement linéaire en compression ne peut donc pas reproduire le comportement du
béton lors d’un tel chargement. Au contraire, les résultats des essais utilisant les lois EPT
(courbe en double pointillés dans la figure 3.9) et EPE (courbe pleine dans la figure 3.9) sont
comparables avec I’expérimentation. Pour la loi EPT, la procédure de calibration est définie
par : premiérement le choix de la valeur de (; de facon & ce que la courbe numérique puisse
suivre la diminution du module tangent (correspondant a la section BC de la figure 2.4). La
valeur du multiplicateur ¢ de la distance Dy (voir I’équation 2.10) est ensuite déterminé pour
obtenir la diminution du module tangent. Finalement, la valeur de (2 est choisie pour que le
module tangent de la courbe numérique puisse augmenter (correspondant a la section CD de
la figure 2.4). Pour la loi EPE, en nous basant sur la courbe expérimentale, le coefficient (3
et la somme (7 + (3 sont utilisés pour contrdler la pente de la courbe numérique a partir du
commencement de la phase durcissante (a partir de 2% de déformation axiale) jusqu’a la fin
de la phase hydrostatique. Pour sa part, le coefficient (5 est utilisé pour controler la courbure
de cette courbe. Les valeurs calibrées de ces paramétres sont présentées dans le tableau 3.1.
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FI1GURE 3.9 — Courbe contrainte — déformation de ’essai hydrostatique & 650MPa. Ligne en
pointillés, ligne pleine, ligne en double pointillés et ligne en croix correspondent respectivement
au résultat expérimental et aux résultats numériques de la loi EPE, de la loi EPT et de la loi
purement élastique en compression.
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3.2.4 Essai triaxial & 50MPa de pression de confinement

L’essai triaxial & b50MPa de confinement est utilisé pour finir la procédure de calibration
des paramétres par la détermination de la valeur de coefficient A du critére de Mohr — Cou-
lomb modifié. Ce paramétre controle le seuil de glissement des interactions de type lien. Une
transition contraction — dilatation est observée sur la courbe de comportement volumique
expérimentale lorsque la déformation latérale augmente. Donc, ce paramétre est calibré pour
que cette transition volumique soit bien reproduite par nos modéles numériques (voir la figure
3.10). Finalement, avec les valeurs des paramétres choisis, les lois EPT et EPE de notre mo-
déle numérique peuvent reproduire quantitativement les essais triaxiaux issus de Gabet [37].
Les paramétres des modéles numériques ont été calibrés, leurs valeurs sont présentées dans le
tableau 3.1.
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FI1GURE 3.10 — Courbe contrainte — déformation de l'essai triaxial & 50MPa de pression de
confinement. Ligne en pointillés, ligne pleine et ligne en double pointillés correspondent res-
pectivement au résultat expérimental et aux résultats numériques de la loi EPE et de la loi
EPT.

TABLE 3.1 — Les valeurs des paramétres du modéle

Parameétres Valeurs

Loi EPE | Loi EPT
Coefficient « 0.25 0.25
Coefficient 3, 1 1
Multiplicateur ¢t de Dy — 10
€maz (Y0) 0.2 0.2
Coefficient [; 0.1 0.1
Cohesion C' (MPa) 4 4
Coef. d’adoucissement ( 5 5
Angles de frottement ®; et @, (°) 30 30
Coefficient (4 0.2
Coefficient (o 16 1
Coefficient (3 0.275 -
Coefficient A 5 5
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3.2.5 Comparaison entre les résultats des deux lois de comportement

La capacité de reproduction du comportement du béton de deux lois proposées est vérifiée
en se basant sur les essais expérimentaux. Nous choisissons les essais triaxiaux expérimentaux
a 50MPa et 650MPa pour la comparaison. Ceux sont les deux essais aux deux extrémités
de la pression de confinement utilisée dans l'expérimentation. L’essai triaxial & 50MPa nous
permet d’observer clairement la transition contractante—dilatante du béton. L’essais & 650MPa
indique une compaction trés forte du béton et, également un comportement déviatoire avec
un déviateur important et une transition contractante-dilatante & une contrainte élevée.
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FiGURE 3.11 — Courbe contrainte — déformation de l’essai triaxial & 650MPa de pression
de confinement. Ligne en pointillés, ligne pleine et ligne en double pointillés correspondent
respectivement au résultat expérimental et aux résultats numériques de la loi EPE et de la
loi EPT.

Les figures 3.11 (a) et (b) présentent respectivement les courbes contrainte-déformation et
les courbes de comportement volumique des essais numériques et expérimental & 650MPa de
pression de confinement. Les courbes en pointillés, les courbes pleines et les courbes en double
pointillés correspondent respectivement aux résultats expérimentaux (marqué "exp") et, aux
résultats numériques utilisant la loi EPE (marqué "num-EPE") et la loi EPT (marqué "num-
EPT"). Nous constatons que dans la phase déviatoire, les courbes contrainte-déformation
de l'essai utilisant la loi EPT sont quasiment identiques & celles expérimentales. Cependant,
dans la phase hydrostatique, un décalage est nettement observé, la courbe "num-EPT" ne
suit pas correctement le changement du module tangent observé de la courbe expérimentale.
En revanche, ce changement du module tangent est observé sur la courbe "num-EPE". En
considérant la contrainte maximale obtenue, nous observons que la courbe "num-EPT" atteint
une contrainte maximale plus proche & celle de la courbe expérimentale que la courbe "num-
EPE". Pourtant, & 50MPa de confinement, la courbe "num-EPT" présente une contrainte
maximale plus grande que celle observée sur la courbe expérimentale, tandis que la courbe
"num-EPE" et la courbe expérimentale sont trés semblables (voir la figure 3.10(a)).

Malgré une bonne reproductibilité au niveau de la réponse contrainte-déformation, la
courbe "num-EPT" présente un "retard" de la transition contraction—dilatation du compor-
tement volumique. En effet, & 50MPa de confinement, la transition contraction—dilatation de
la courbe "num-EPT" apparait & un niveau de contrainte moyenne et de la déformation vo-
lumique plus élevée que ce qu’on a pu observer sur la courbe expérimentale (voir la figure
3.10(b)). De plus, cette transition n’est pas observée sur la courbe "num-EPT" de 'essai
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a 650MPa de confinement (voir la figure 3.11(b)). En revanche, la transition contraction—
dilatation des courbes "num-EPE" et des courbes expérimentales des l'essais & 50MPa et
650MPa de confinement apparaissent au méme niveau de la contrainte moyenne. D’un point
de vue qualitatif, la loi EPE reproduit mieux le comportement du béton a la fois pour les es-
sais triaxiaux & 50 et 6560MPa et, en particulier la transition contraction—dilatation sur ’essai
triaxial 650MPa. La loi EPE est donc utilisée dans notre modéle numérique pour simuler les
essais triaxiaux aux différents niveaux de confinement, et les résultats seront analysés dans
les prochains paragraphes.

3.3 Simulation des essais triaxiaux

Les paramétres du modéle ont été calibrés en utilisant les essais de compression — traction
uniaxiales, hydrostatique a 6560MPa et triaxial & 50MPa de pression de confinement. En gar-
dant les parameétres identifiés, le modéle numérique est maintenant utilisé pour simuler les
essais triaxiaux aux différents niveaux de pression de confinement. Quatre essais triaxiaux ont
été simulés a des pressions de confinement de 100MPa, 200MPa, 500MPa et 650MPa, en uti-
lisant le méme échantillon parallélépipédique. Leurs résultats sont comparés avec ceux d’une
campagne d’essais expérimentaux effectuée par Gabet [38; 37|. Les résultats numériques et ex-
périmentaux sont présentés dans ce paragraphe en terme de courbes contraintes—déformations
et de courbes de comportement volumique sur les figures 3.12, 3.13, 3.14 et 3.15.

3.3.1 Réponse contrainte — déformation

La figure 3.12 indique que, dans la phase hydrostatique, toutes les courbes contrainte—
déformation numériques sont identiques avec celles des essais expérimentaux, ce qui montre
une bonne reproductibilité du modéle numérique. La déformation axiale et la déformation
latérale des essais numériques sont identiques durant la phase hydrostatique, ce qui permet
d’affirmer que I’échantillon numérique est isotrope.

Dans la phase déviatoire, les résultats simulés sont quantitativement comparables avec ceux
de 'expérimentation (figure 3.13). Expérimentalement, pour Iessai & 100MPa de pression de
confinement, une stagnation de la contrainte axiale est observée, mais sans atteindre un pic
comme dans l’essai & 50MPa. Pour l'essai triaxial & 200MPa, on constate une diminution du
module tangent mais sans atteindre de palier comme par ’essai & 100MPa. Ensuite, pour les
essais & 500MPa et & 650MPa, une diminution trés progressive de la raideur est observée. Pour
leur part, toutes les courbes numériques présentent un pic de contrainte et avant ’apparition
du pic, on constate une diminution de la raideur comme dans les courbes expérimentales.
De plus, les pics de contrainte axiale des courbes numériques sont atteint plus tot que pour
les courbes expérimentales. Cette divergence tend & disparaitre lorsque nous ajoutons du
frottement aux parois latérales de ’échantillon dans le modéle numérique. Cependant, la
déformation élastique ne reste plus alors homogéne dans 1’échantillon numérique.
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3.3.2 Comportement volumique et état limite

Si l'on considére les courbes de comportement volumique (voir la figure 3.14), on constate
que, dans la phase hydrostatique, les courbes numériques sont identiques. De plus, elles sont
d’un point de vu qualitatif similaire & celles que I'on a pu rencontrer dans ’expérimentation
de Gabet [38; 37| ainsi que dans la littérature [18; 96; 124]. Elles mettent en évidence que
le modéle numérique est capable de reproduire le processus de compaction du béton, qui est
caractérisée par une phase plus ou moins linéaire suivie d’une diminution du module tangent
et d’'une augmentation progressive de ce méme module au-dela d’un point d’inflexion , situé
aux alentours de 200MPa.

Dans la phase déviatoire (voir la figure 3.15(a, b, ¢ et d)), les transitions contraction — dila-
tation des courbes numériques et des courbes expérimentales apparaissent au méme niveau de
la contrainte moyenne. Cependant, ’amplitude de la contraction maximale des courbes numé-
riques est inférieure & celle observée sur les courbes expérimentales. L’ensemble des courbes
numériques montre en fin de chargement une transition contraction — dilatation comme pour
les courbes expérimentales. L’essai expérimental & 500MPa ne présente pas une transition
contraction — dilatation car cet essai a été arrété prématurément.

Ces courbes numériques mettent aussi en évidence que le modéle peut reproduire I’évolution
du comportement limite de I’échantillon du béton avec le confinement. En effet, dans la figure
3.16, on considére le seuil de déformation volumique comme I’état limite (ce type d’état limite
est le plus fréquemment rencontré lors des essais triaxiaux et proportionnels [37]), et présenté
dans l'espace de contrainte moyenne — contrainte déviatoire (o,,, ¢). Cette figure montre,
d’un point de vu qualitatif, une identification entre les états limites numériques et expéri-
mentaux. Nous pouvons donc conclure que le modéle numérique est capable de reproduire les
propriétés mécaniques macroscopiques du béton comme le comportement volumique durant
la phase hydrostatique et la transition contraction — dilatation. Nous présentons ensuite, dans
le prochain paragraphe, I’évolution de la structure interne de 1’échantillon numérique durant
sa déformation.
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FIGURE 3.14 — Courbe de comportement volumique dans la phase hydrostatique des essais
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pondent respectivement aux résultats numériques et expérimentaux.
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3.3.3 L’évolution de la structure interne de I’échantillon numérique

En utilisant la méthode des éléments discrets, nous pouvons observer ’évolution des pro-
priétés locales de I’échantillon numérique durant la simulation a ’échelle d’ED. Il est possible,
par exemple, de tracer la distribution spatiale des forces entre les EDs en interaction, leurs
états d’interaction ou leurs déplacements durant la transition du comportement fragile au
comportement ductile de I’échantillon ou dans la zone de compaction.

3.3.3.1 Transition fragile — ductile a faible confinement

La figure 3.17(a) présente le champ de déplacement dans une coupe verticale passant par
le centre de I’échantillon soumis a de la compression simple. Ce champ de déplacement est
enregistré a la fin de la simulation. Nous pouvons observer que la déformation est localisée
et que des cones de frettage se forment, cones également observés expérimentalement (voir
la figure 3.17(b)). La distribution des forces d’interaction entre les éléments peut également
nous informer sur le mécanisme de la fracture fragile. Nous considérons une coupe verticale
passant par le centre de I’échantillon, enregistrée au pic de contrainte. Elle est présentée dans
la figure 3.18, avec la distribution des interactions sollicitées en traction dans la figure (a), en
compression linéaire dans la figure (b) et en compression non linéaire dans la figure (c). Cette
figure montre que la plupart des forces d’interaction sont en régime élastique. L’épaisseur du
trait correspond a la magnitude de la force. Une fois que la limite de traction d’une interaction
est atteinte, le lien est cassé et les forces d’interaction disparaissent. Le détail du processus
de la rupture fragile peut étre trouvé dans le travail de Potyondy et al [81].
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FIGURE 3.17 — Champ de déplacement dans une coupe verticale de I’échantillon soumise a la
compression simple (a), faciés de rupture du béton [120] (b).
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F1GURE 3.18 — Chaine de force dans une coupe verticale de I’échantillon numérique, au pic de
contrainte d’un essai de compression simple : forces d’interaction en état de traction (a), forces
d’interaction en état de compression linéaire (b) et forces d’interaction en état de compression
non-linéaire(c).

Finalement, deux niveaux de pression de confinement (5 kPa et 5MPa) ont été appliqués sur
I’échantillon numérique. L’évolution des types d’interaction est observée durant la simulation
et présentée dans la figure 3.19. Lorsque la pression de confinement augmente de 0 & 5kPa,
le nombre des interactions soumises a la force de traction (section AF de la loi EPE) et le
nombre des interactions cassées tend a diminuer (voir la figure 3.19 (a) et (b)), tandis que
le nombre des interactions soumises a la compression linéaire (section AB de la loi EPE)
augmente fortement. Ensuite, lorsque la pression de confinement augmente de 5kPa a 5MPa,
le nombre des interactions soumises & la compression non-linéaire (section BC de la loi EPE)
devient important (voir la figure 3.19 (c)). Dans cette figure, on constate encore une fois
que le nombre des interactions soumises & la force de traction diminue de fagon drastique.
La diminution du nombre de ce type d’interaction et la stabilisation du nombre des liens
cassés (voir sur la figure 3.20 lorsque la pression de confinement est supérieure a 100MPa)
correspondent & la transition du comportement fragile au comportement ductile du béton
qui est observée & 1’échelle macroscopique. Lorsque la pression de confinement augmente de
100MPa & 650MPa, la plupart des interactions sont soumises & la compression non—linéaire
(correspondant a la section BC de la loi EPE).
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FIGURE 3.19 — Evolution de I’ensemble des interactions en fonction de la déformation axiale
lors les essais aux pressions de confinement de : 0 Pa (a), 5 kPa (b) et 5 MPa (c). Les
différentes courbes correspondent aux nombres d’interactions dans chaque état et le nombre
de liens cassés.

3.3.3.2 Non — linéarité a fort confinement

Lorsque la pression de confinement augmente fortement, la plupart des interactions dans
I’état de compression linéaire (section AB de la loi EPE) passe en compression non-linéaire
(section BC de la loi EPE) (voir la figure 3.20). Nous constatons que les interactions se dé-
placent de I'état linéaire a I'état non—linéaire avec une vitesse qui dépend de la pression de
confinement. Le nombre des interactions dans ’état de compression non-linéaire augmente
avec 'augmentation de confinement tandis que les interactions dans I’état de traction dispa-
raissent. Autour du pic de contrainte, le nombre des liens cassés diminue avec ’augmentation
du confinement. Cette redistribution de la nature des interactions en compression, d’'un état
linéaire & un état non—linéaire correspond au processus de compaction.

L’observation de I’évolution des forces d’interaction entre les EDs nous permet de com-
prendre comment le phénoméne de compaction et la localisation de I’endommagement appa-
raissent dans ’échantillon durant la simulation (voir la figure 3.21). La figure 3.21 présente
la distribution des forces d’interaction d’une couche mince verticale au centre de ’échantillon
numérique lors d’un essai & 650MPa de pression de confinement. Nous constatons qu’il n’existe
pas beaucoup d’interactions soumises & une force de traction ou & une force de compression
linéaire. De plus, 'amplitude de leurs forces est trés faible (figure 3.21 (a) et (b)). En revanche,
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la plupart des interactions sont soumises & une force de compression non-linéaire et ’amplitude
des forces est importante (figure 3.21(c)). Ces forces sont alignées avec la direction de charge-
ment (i.e. direction axiale). La direction des microfissures pourrait donc étre perpendiculaire
a la direction de chargement. En effet, cette orientation de la fissure peut étre observée lorsque
le champ de déplacement des EDs est présenté dans la figure 3.22(a). Pour tracer cette figure,
Pessai est déchargé aprés le pic de déformation de 'essai triaxial (il faut noter que la phase
de déchargement n’est pas présenté dans les figures de contrainte-déformation), les positions
des élément sont enregistrée au pic de contrainte et aprés le déchargement. Le déplacement
des éléments est présenté relativement entre leurs positions au pic de contrainte et aprés le
déchargement. L’orientation perpendiculaire de la macro—fissure formée par la coalescence des
liens cassés est similaire avec celle observée pour 'essai expérimental (figure 3.22(b)). Le point
clé est que lorsque nous utilisons une description discréte du milieu, en ajoutant simplement
ce type de force normale d’interaction, il est possible d’obtenir une bonne description macro-
scopique. En effet, étant donné que les éléments discrets se chevauchent principalement dans
la direction de la contrainte principale, lorsque le déchargement a lieu, la limite de traction est
atteinte d’abord pour ces interactions. Cela induit la coalescence perpendiculaire des liens cas-
sés (qui présente la discontinuité dans le milieu) qui méne & 'orientation d’une macro—fissure
comparable avec celle de 'expérimentation.
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3.4 Conclusion

Dans ce chapitre, le béton est représenté par un assemblage d’éléments discrets. Cet as-
semblage est généré par la méthode de grossissement des éléments. Notre modéle numérique
utilisant une loi de comportement élastique — plastique durcissant a été appliqué sur cet as-
semblage pour reproduire le comportement du béton sous haute pression de confinement.
Afin d’obtenir des résultats quantitatifs, le modéle est d’abord calibré. La calibration des
paramétres s’effectue en deux parties : la partie de calibration des paramétres linéaires et
I’autre partie pour calibrer les parameétres non—linéaires. Pour ce faire, les simulations des es-
sais de compression—traction uniaxiale, de ’essai hydrostatique & 650MPa et de I'essai triaxial
a b0OMPa de pression de confinement sont effectuées. Le comportement volumique peut étre
reproduit si le coefficient A\, qui controle le seuil de glissement, est ajouté dans le critére de
Mohr — Coulomb.

Une fois les paramétres calibrés, le modéle est validé par les simulations des essais triaxiaux
sous différents niveaux de pression de confinement (jusqu’a 650MPa), en gardant les mémes
valeurs des paramétres. Les courbes de contrainte—déformation et de comportement volumique
du béton sont donc quantitativement reproduites par notre modéle numérique. L’évolution des
propriétés locales du modéle peut étre également observée. L’évolution de la nature des forces
d’interaction nous permet d’expliquer correctement la réponse macroscopique de I’échantillon.
Par exemple, le comportement fragile est essentiellement contrélé par un grand nombre des
forces d’interaction en état de traction. Leur disparition correspond a ’apparition de la transi-
tion ductile lorsque la pression de confinement augmente. De plus, le processus de compaction
est essentiellement contrélé par la partie plastique — durcissant de la force d’interaction en
compression. L’orientation de la macro—fissure générée est comparable avec la bande de com-
paction observée dans ’expérimentation. Du point de vue qualitatif, ce modéle a reproduit le
comportement du béton sec. Dans le chapitre suivant, nous développerons un couplage entre
ce modé¢le discret et le fluide pour modéliser le comportement du béton avec la présence de
I’eau.



CHAPITRE 4

Couplage Solide — fluide dans les modéles discrets

Plusieurs structures en béton comme les barrages, les pieux de ponts, etc., sont souvent
localisées dans I’eau. De plus, peu de temps aprés la prise, le béton est un matériau quasiment
saturé. Le réseau de pores de la matrice cimentaire étant trés fin, le déplacement d’eau est
donc trés lent sous l'effet du séchage en environnement extérieur. D’aprés Baroghel-Bouny
et al. [6], on peut considérer que le temps de séchage d'un mur en béton est proportionnel au
carré de son épaisseur. Par exemple, le séchage d’une structure de 1 m d’épaisseur dans un
environnement d’humidité relative plus faible devrait alors prendre environ 100 ans. En effet,
la plupart des ouvrages sensibles comme les centrales nucléaires, les ouvrages de protection ou
les barrages étant trés massifs, ils restent quasi — saturés au coeur pendant une grande part
de leur durée de vie.

Lorsque ces structures sont soumises & un chargement, les propriétés du béton en pré-
sence d’eau sont affectées par le degré de saturation. La résistance du béton humide diminue
tandis que les modules dynamiques et statiques augmentent [87; 86; 127; 126]. Les études
expérimentales du comportement du béton saturé soumis & des sollicitations, en particulier
la compression triaxiale a fort confinement ont été réalisées dans certains travaux [120] et
abordées dans le chapitre 1 de cette thése.

Dans ce chapitre, nous développons un couplage Fluide-DEM pour modéliser ce type de
comportement. Nous présentons donc d’abord le modéle incompressible développé par Cata-
lano et al. . [21], puis nous proposons une adaptation pour la prise en compte de la compres-
sibilité du fluide.
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4.1 Présentation du probléme et méthode de résolution proposée

Le béton est un matériau complexe, il comprend les granulats, la matrice cimentaire et le
réseau de pores dans la matrice cimentaire. La présence d’eau libre dans les pores du béton
modifie notablement son comportement mécanique. Par exemple, 'eau génére un effet de
pression interstitielle dans la porosité résiduelle du béton. De plus, la pression interstitielle
peut provoquer un effet d’amplification sur la propagation et 'ouverture de microfissures
du a la contrainte de cisaillement [19; 129]. Deux mécanismes jouent le role clé dans cette
interaction entre le fluide interstitiel et le béton : une augmentation de la pression interstitielle
induit une dilatation du béton, et la compression du béton provoque une élévation de la
pression interstitielle, si le fluide est empéché de s’échapper du réseau poral (comportement
dit "non-drainé"). Les études expérimentales du comportement non drainé du béton soumis
a des sollicitations, en particulier la compression triaxiale & fort confinement, ont été réalisées
dans certains travaux [120]. Cependant, les résultats obtenus ne sont que les observations
macroscopiques de phénoménes qui résultent des processus microscopiques apparues a 1’échelle
des grains et, ils ne sont pas suffisants pour comprendre le comportement du béton lors d’une
condition non-drainée. Le deuxiéme but de ce travail de thése est de développer un couplage
fluide — DEM qui nous permet d’obtenir non seulement les réponses macroscopiques du béton
mais également les informations d’interaction entre fluide et grains, et aussi I’évolution de la
pression interstitielle. Pour ce faire, dans le modéle couplé, la phase fluide doit étre incorporée
avec la phase solide, les équations du mouvement des particules et les équations de la phase
fluide doivent étre résolues simultanément.

Le modéle de couplage combine donc un modéle de fluide et un modéle des éléments discrets
qui est utilisé dans les chapitres précédents. Il incorpore les processus physiques fondamentaux
suivants :

1. Le changement du volume de pore est dit au mouvement des EDs.

2. La génération de pression interstitielle & I’échelle microscopique est due au changement
du volume des pores, correspondant avec la compressibilité du fluide.

3. Le mouvement transitoire de fluide résulte des gradients de pression interstitielle.

4. Le gradient de pression génére les forces sur les EDs

Dans ce modéle couplé, 'espace poral est discrétisé en volume fini et la phase solide est
décrite par les éléments discrets. Le réseau de pores est mis & jour aprés le mouvement des
éléments discrets et le développement de ’endommagement dans I’échantillon. L’écoulement
de fluide entre les pores dii au gradient de pression est décrit par ’équation de conservation de
la masse et I’équation de conservation de la quantité de mouvement. Suivant la compressibilité
de I’écoulement, deux types de schémas numériques peuvent étre proposés et ils sont abordés
dans les sections suivantes.
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4.2 Modéle d’écoulement incompressible de Catalano

Nous présentons dans cette section le modéle d’écoulement incompressible proposé par
Catalano et al. [21] en détaillant certains aspects. La discrétisation de I’espace poral en terme
des pores unitaires est d’abord présentée , ensuite les formulations implicites des écoulements
incompressibles sont dérivées. Finalement, nous expliquons des expressions pour calculer les
forces dues au fluide sur particules.

4.2.1 Description géométrique de ’espace poral

La discrétisation géométrique est effectué grace a I'intégration de la librairie de CGAL (The
Computational Geometry Algorithms Library [1; 16]|) dans le logiciel YADE. Elle donne des
structures de données géométriques et des algorithmes comme la triangulation de Delaunay en
2D et 3D, la triangulation périodique en 3D, le diagramme Voronoi, etc...Une triangulation est
une collection de sommets et de cellules qui sont reliés entre eux par des relations adjacentes.
Chaque cellule donne 'accés a ses quatre sommets incidents et & ses quatre cellules adjacentes.
Chaque sommet donne 'accés & une de ses cellules incidents. Chaque facette convexe est liée
a une cellule infinie ayant un quatriéme sommet, le sommet auxiliaire est appelé le sommet
infini (voir la figure 4.1). De cette fagon, chaque facette est liée exactement a deux cellules. Les
triangulations sont nommés les triangulations de Delaunay si elles ont la sphére circonscrite
vide, c’est-a- dire que la sphére circonscrite de chaque cellule d’une telle triangulation ne
contient aucun autre sommet de la triangulation dans son intérieur (voir la figure 4.2) [1].

Vertex "infini"

FIGURE 4.2 — Les triangulations convexes en 2D [1].
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Plutét que la triangulation de Delaunay classique qui est définie pour ’ensemble de points
isolés, on utilise la triangulation pondérée de Delaunay (ou triangulation réguliére) pour dis-
crétiser le milieu. La triangulation réguliére est appliquée pour les points pondérés ou leur
rayon est considéré comme leur poids. Cette triangulation est décrite dans le travail de Edels-
brunner et al. [34]. Le milieu est donc discrétisé en tétracdres (voir la figure 4.3(a) et (b)) qui
constituent les unités élémentaires d’espace poral. Le pore unitaire est ’espace vide limité par
ce tétraedre et quatre sphéres (voir la figure 4.3(c)).
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FIGURE 4.3 — La triangulation de I’échantillon : (a) le maillage des tétracdres avec les sphéres ;
(b) le maillage des tétracdres; (c) le pore unitaire (partie rouge).

L’espace vide entre les sphéres peut étre considéré comme une structure complexe de
conduits et des réservoirs. Ils sont complétement remplis par le fluide lorsque le milieu est
complétement saturé. Le fluide est échangé entre les pores grace a la conductance des connec-
tivités, définies par un volume associé a chaque facette de la triangulation (voir la figure 4.4).
On utilise la méthode de tessalisation de Dirichlet pour créer le maillage des points de défi-
nition de la pression (le dual de Dirichlet (voir la figure 4.5)) qui formeront les connectivités
entre les pores. La tessalisation de Dirichlet est un systéme défini (en 3D) par des polyédres
dont les facettes sont les plans radicaux entre deux points de la triangulation. La figure 4.6
montre une comparaison entre la triangulation de Delaunay — tessalisation de Dirichlet régu-
liere (figure 4.6(a)) et la triangulation de Delaunay — tessalisation de Voronoi classique (figure
4.6(b)). Nous constatons que les facettes et le dual de la tessalisation de Voronoi classique
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peuvent traverser la partie solide. En revanche, les facettes et le dual de la tessalisation de
Dirichlet sont entiérement contenus dans la partie vide entre les sphéres.

volume de connectivité

FIGURE 4.4 — La connectivité entre deux tétraédre, d’aprés la conception de Chareyre
et al. [24].

Dual de Dirichlet:
Point de définition de la pression

FIGURE 4.5 — Les points de définition de la pression d’aprés la conception de Catalano
et al. [21].

La figure 4.7 montre un exemple de I’évolution de la tessalisation et I’évolution de la tri-
angulation entre quatre sphéres durant la déformation (vue en 2D pour plus de clarté). Nous
constatons que les triangles sont formés des spheéres (1,2,4),(2,3,4) dans la figure (a), (b) et des
sphéres (1,2,3) et (1,3,4) dans la figure (c). La triangulation est donc discontinue lorsque les
spheéres se déplacent. En revanche, la tessalisation reste en continuité. Cette continuité assure
que I’évolution des paramétres hydrauliques de I’écoulement est donc continue. Les points de
définition de la pression d’un échantillon est illustré dans la figure 4.8.

Durant la simulation numérique, I’échantillon est déformé et ’endommagement se développe
dans le milieu. Le réseau des connectivités et des pores unitaires est mis & jour au fur et a
mesure. Si le maillage des tétraédres ne change pas beaucoup pendant la déformation du
milieu, la triangulation n’est pas nécessaire a chaque pas de temps, ce qui permet de réduire
les temps de calcul. Seuls les variables (volume du pore et pression) sont recalculées.
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& O

FIGURE 4.6 — Comparaison entre la triangulation de Delaunay — tessalisation de Dirichlet
réguliére (a) et la triangulation de Delaunay — tessalisation de Voronoi classique (b) d’apreés
Catalano et al. [22].

(@) (b) (c)

o o¢

FI1GURE 4.7 — Exemple de continuité de ’évolution de la tessalisation au cours du déplacement
des grains (évolution discontinue de la triangulation!) d’aprés Catalano et al. [22].

FIGURE 4.8 — Le réseau des points de définition de la pression (des points verts) et des
connectivités équivalentes (lignes bleues) dans 1’échantillon.
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4.2.2 Formulation implicite du probléme d’écoulement incompressible

A TDéchelle microscopique, I’écoulement du fluide est gouverné par ’équation de Navier-
Stockes qui est donnée sous forme de ’équation de bilan de la masse :

Opy
ot

ol py et vy sont respectivement la masse volumique et la vitesse du fluide. Dans ce modeéle, le

réseau des tétraédres est déformable et le fluide est incompressible. L’intégration de ’équation
4.1 sur le volume de vide d’un tétraédre nous donne :

0y / (0 — %)  7#dS = 0 (4.2)

+Vepsr=0 (4.1)

ol 00 est le contour du volume © occupé par le fluide dans un tétraédre, 77 est le vecteur
normal de 0O et Us: est la vitesse du contour. Une partie de ce contour, nommeée 9°© corres-
pond a l'interface solide-fluide. A quel que soit le point de 9°0, le terme (v —vy;) @71 est nul.
L’intégration de I’équation 4.2 est donc restreinte a la partie fluide du contour.

AV
f Z (VFg —vsy)em)eS, =0 (4.3)
k=1

ol k = 1,2,3,4 sont les indices des facettes du tétracdre, Sy est la surface de fluide d'une
facette k, V} est le volume du fluide dans le tétraedre. Ils sont décrits dans la figure 4.9

Le deuxiéme terme de la partie a gauche de I'équation 4.3 présente la somme des débits
entrant et sortant d’un tétraédre, cette formule peut étre réécrite, telle que :

4 4
Z Z (Vg —vsy) @ ii) @ S = —V; (4.4)
k=1 k=1

FIGURE 4.9 — Description du volume de fluide, surface de fluide d’une facette et vitesse du
fluide.
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FI1GURE 4.10 — Les débits entrant ou sortant d’un pore i, les lignes bleues symbolisent les flux
échangés entre deux cellules d’aprés Catalano et al. [22].

En considérant un pore ¢ connecté a quatre pores adjacents par quatre volumes de connecti-
vité (voir la figure 4.10), d’aprés ’hypothése sur la relation entre flux de fluide et la différence
de la pression des pores, la somme totale des débits entrant ou sortant de ce pore est calculé

par :
4

4
Y wi= Z Kji(ui — uj) (4.5)

Jj= Jj=1

En combinaison les deux équations 4.4 et 4.5, on a I’équation suivante

4

ZKﬂ(uZ — Uj) = —V},i (4.6)
7j=1

ot Kj; est la conductance de fluide entre le pore 7 et le pore j; u;, u; sont respectivement la
pression de fluide dans le pore i et le pore j; Vy; est le volume de fluide dans le pore i. La
résolution du systéme d’équation 4.6 nous donne la pression de fluide dans les pores.

Pour simuler I’échange de fluide entre les pores, le réseau des connectivités entre les pores
est établi (figure 4.4). Le passage du fluide entre les pores est caractérisé par la conductance
de connectivité K;;. Pour calculer cette conductance, la géométrie complexe des connectivités
est caractérisée par les deux grandeurs, le rayon hydraulique Ry, et la surface fluide au niveau
de I’étranglement Sj. Grace a cela, la conductance de connectivité est donnée par I’expression
suivante :

_ SR,

e 2/LL]'Z'

ol 4 est la viscosité du fluide, Lj; est la distance entre deux points de définition de la pression ;

Ry, est le rayon hydraulique, qui est calculé en fonction de la géométrie des connectivités par
le concept de Blake et al. [15].

(4.7)

Vitide

SsolideConnect

Ry = (4.8)

ot Viiyide est le volume de connectivité et Ssoiigeconnect €st la surface solide de connectivité
(voir la figure 4.11).
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Cellules voisines

Surface solide

Vluide

Surface solide

|I-l.|-lq=ln-l

Cellule au bord

FIGURE 4.11 — La surface solide et le volume de fluide dans une connectivité entre les tétraédres
au milieu et au bord de I’échantillon d’aprés Catalano et al. [22].

Selon la théorie de la poromécanique [14], la pression interstitielle influencera le comporte-
ment mécanique. Elle engendre des forces sur les sphéres et ces forces seront calculées dans la
section suivante.

4.2.3 Forces dues au fluide sur les particules

A T'état d’équilibre statique initial, le fluide n’exerce sur les sphéres que des forces de
flottabilité. Nous supposons que la pression hydrostatique initiale dans les pores est nulle
et les forces résultantes de l'intégration des pressions autour des surfaces des sphéres sont
aussi nulles. Lorsque I’échantillon est déformé, les sphéres se réarrangent et la morphologie du
pore sera donc modifiée. En fonction du changement du volume de pore et de la conductivité
hydraulique du milieu, la pression de fluide commence & se développer dans les pores. Durant
la déformation, le fluide s’échappe des pores et la pression accumulée peut induire des forces
supplémentaires sur les spheéres, ce qui peut influer la réponse mécanique des sphéres. Les
forces que le fluide et I’écoulement engendrent sur les sphéres peuvent étre décomposées en
deux types : (i) Force hydrostatique et (ii) Force visqueuse.

La force hydrostatique appliquée sur une sphére est due au gradient de la pression de
fluide autour de sphére. J’ai implanté dans ce modeéle la méthode de calcul de cette force. La
figure 4.12 (vue en 2D) montre une sphére qui est entourée de cing pores (cing tétraédres)
avec différentes pressions; la force hydrostatique appliquée sur cette sphére est calculée par
I’expression suivante :

FPF = a0 S, (4.9)
ott F% est 1a force hydrostatique appliquée sur la sphere k, u; est la pression dans le pore
(tétraedre) 4, S; olide.k 15 projection de la surface de spheére k& délimitée par le pore (tétraédre)

. . . . A . . lide,k
i et n; le vecteur de direction de la pression appliquée sur la projection S;”"*".

La force visqueuse due & ’écoulement est définie au niveau du volume de la connectivité
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FIGURE 4.12 — Calcul de la force hydrostatique de fluide sur une sphéres, vue en 2D.

©;; entre deux pores. La conservation de la quantité de mouvement intégrée dans ©;; est
transférée sous la forme d’une intégration a la surface du contour 00;; de ©;; a l'aide du
théoréme de la divergence (voir équation 4.10). Elle peut se décomposer en deux termes qui
correspondent respectivement aux parties solide — fluide (9°0;;) et fluide — fluide (0/0;;) du
contour (voir figure 4.13(a)) d’aprés Chareyre et al. [24]. En supposant que la pression est
constante sur le pas de temps, et en négligeant 'effet de la contrainte visqueuse sur la partie
(o7 ©;;), une expression de la force hydrodynamique sur la phase solide dans ©;; est obtenue
dans ’équation 4.11. La force visqueuse se réduit & un simple produit entre la surface et la
différence de la pression, une fois la projection de la pression sur le contour réalisée (9°0;;).

/ (un+ Tn)ds = / (un+ ™) ds + / (un+ ) ds =0 (4.10)
8@Z~j 83@1’]’ 6f@’ij
Fj-lj = / tnds = —/ unds = Sfjlmde(uj — U; )Ny (4.11)
856” 8f@i]'

luid,
Sifj € ast 1a somme des surfaces

ol ng est la force visqueuse appliquée sur la phase solide et
de fluide du contour (Bf ©;;). Cette force est ensuite répartie sur les 3 sphéres concernées qui
définissent la facette commune entre deux tétraédres. Il est supposé que la force visqueuse
appliquée sur chaque sphére est proportionnelle & la surface d’intersection entre la sphére et

le domaine ©;; commun , telle que :

k
Fhr — gd Tig 4.12
i =Fij (4.12)

R

ou F?j’.k est la force visqueuse appliquée sur la sphére k, %kj est la surface d’intersection
entre la sphére k et le domaine ©;; commun. Ces forces représentent 'effet du fluide sur les
sphéres et doivent étre ajoutées dans la relation force — déplacement des sphéres. Donc, la
force résultante d’une sphére est calculée par I’expression suivante :
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Flequr = Feontact + FF + Z Ffjk (4.13)

ol Fffesult est la force résultante appliquée sur une sphére, Foontact €st la force due a 'inter-

action entre les sphéres, F®F est la force hydrostatique et Fgljfk est la force visqueuse.

FIGURE 4.13 — La méthode de calcul de la force hydrodynamique (vue en 2D) d’aprés la
conception de Chareyre et al. [24], (a) : les surfaces de fluide de la connectivité entre deux
tétraédres, (b) : la surface d’intersection entre une sphére et une facette.

Le modéle incompressible est appliqué pour modéliser le comportement des matériaux gra-
nulaires et il utilise une méthode de calcul implicite pour résoudre le systéme linéaire défini
par les équations 4.4 pour chaque élément de volume. En se basant sur ce modéle, nous pro-
posons dans ce travail une modification qui a pour but de modéliser I’écoulement d’un fluide
compressible.

4.3 Modéle d’écoulement compressible

L’approche numérique de la réponse non drainée du béton saturé présentée dans ce travail
de thése utilise une formulation multi—physiques couplée, dans laquelle les déformations des
EDs, la continuité de I’écoulement de fluide dans les pores et I'interaction discréte—continue
sont incorporés. Cette partie est consacrée a proposer un modéle d’écoulement couplé avec le
modéle des éléments discrets pour modéliser le comportement non -drainé du béton. En se
basant sur le modeéle d’écoulement incompressible, un modéle d’écoulement compressible est
proposé. Dans ce modéle, le fluide est alors considéré compressible, la pression dans les pores
est générée par la compression du fluide et le déplacement des particules. Cela est décrit dans
les paragraphes suivants.

4.3.1 Génération de la pression de pore

La procédure de génération de la pression de pore utilisée dans ce travail est similaire avec
celle proposée par Hakuno et al. [39]. Pour simuler leffet de saturation, l’espace de pore est
considéré rempli par le fluide. Le fluide est considéré comme un matériau élastique ayant une
certaine raideur correspondant & un fluide équivalent au mélange bi-phasique eau - air. En
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supposant que la déformation volumique de pore est la méme que celle de fluide, le changement
de la pression dans le pore est donc proportionnel avec la déformation volumique de fluide
dans le pore, telle que :

(4.14)

ou AVy;, Vi sont respectivement le changement du volume et le volume de référence de
fluide dans le pore i. By est la raideur (ou module de compressibilité), ou l'inverse de la
compressibilité de fluide. Lorsque le pore est rempli complétement par ’eau, le module de
compressibilité de fluide est égal a celui de I’eau. Dans le cas du milieu non saturé, il existe
d’une partie d’air dans le pore. Le module de compressibilité de fluide dépend donc de degré
de saturation. Dans nos simulations numériques, nous supposons que tous les pores ont le
méme degré de saturation et il est égal au degré de saturation global de I’échantillon. Le
module de compressibilité du fluide mixte d’air et d’eau est calculé par 'expression suivante :

(4.15)

ou By, By, est B, sont respectivement le module de compressibilité du fluide mixte, de I'eau et
de ’air. S, est le degré de saturation de I’échantillon. Dans la réalité, il est difficile d’avoir un
échantillon de béton qui soit complétement saturé, la formule 4.15 est donc utile dans notre
modéle pour ajuster la compressibilité du fluide lorsque le degré de saturation est inférieur &
1.

4.3.2 Formulation explicite du probléme d’écoulement compressible

En se basant sur la méthode de calcul de la conductance locale utilisé dans le modéle
d’écoulement incompressible, nous modifions la formule 4.7 et ajoutons un rayon résiduel
R,¢s pour calculer la conductance locale dans le modéle de fluide compressible. Ce rayon
résiduel a pour but d’ajuster la conductance de connectivité lorsque son rayon hydraulique
est négatif. La formule 4.7 est donc réécrite ainsi :

4
K, a’“% S He =0 (4.16)
Y oy ") si Rpy <0

ol ¢, est un facteur de conductance, supposé constant durant la simulation, qui nous permet
d’ajuster la valeur de conductance. L’effet des liens cassés ou des microfissures est traité comme
l’augmentation du rayon hydraulique par 'augmentation du volume des connectivités (voir
I’équation 4.8).

Dans notre travail, nous utilisons un schéma explicite pour résoudre les équations du fluide.
Le fluide dans le réseau de pores est considéré compressible avec le module de compressibilité
By. En considérant une simulation numérique sur un échantillon saturé, a ’état initial de
chaque pas de temps, I’échantillon comprend N,, pores contenant le fluide sous pression u; (la
pression est égale & 0 au premier pas de temps). Le changement du volume de fluide AVy;
dans le pore ¢ durant un pas de temps de fluide Aty est donc la somme du changement du
volume de pore AV, ; et la somme des débits entrants et sortants qui sont calculés par la
relation entre le flux et la différence de la pression (voir I’équation 4.5) :
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4
AVy; = AVyi + Z qij Aty (4.17)
j=1

A partir de deux équations 4.17 et 4.14, le changement de la pression de fluide Aw; dans le
pore i est calculé, telle que :

By
Au; = —V ) AV},J + Z%’Atf (418)

ou Vy,; est le volume de fluide dans le pore 7. En notant que AV,,; et AV} ; sont négatifs en
compression et la pression de fluide est positive en compression. Le changement du volume
de pore AV,,; est calculé directement a partir du mouvement des sphéres entre le début et la
fin du pas de temps et qui est supposé constant lors de la résolution.

Durant la simulation du couplage, les deux modéles, de solide et de fluide, sont synchronisés.
Normalement, le module By n’est pas supérieur a celui de solide et grace a cela, I'intégration
explicite de I’équation 4.18 peut étre dans le méme pas en temps At de la partie mécanique.
Cependant, pour assurer la stabilité du schéma de fluide, le volume de fluide sortant d’un
pore pendant un pas de temps doit étre inférieur au volume de fluide contenu dans ce pore.
Le pas de temps de fluide doit donc étre inférieur a une valeur critique. Cette valeur critique
est définie comme le temps nécessaire pour le volume de fluide dans un pore coule totalement
a quatre pores adjacents, telle que :

man

At = L 4.19
J 4By« Ko (4.19)

oll mem est le volume de fluide dans le pore le plus petit du milieu, K%La‘” est la valeur
maximale de conductance.

4.4 Simulations couplées de matériaux denses

Le modéle d’écoulement compressible proposé est couplé avec le modéle des éléments dis-
crets validé dans le chapitre 3 pour modéliser le comportement des matériaux denses humides,
en particulier le comportement du béton en présence d’eau. Nous présentons dans cette partie
le cycle de calcul couplé, les conditions aux limites des essais numériques et la méthode pour
déterminer les grandeurs caractéristiques du comportement.

4.4.1 Le cycle de calcul

La procédure de solution du couplage fluide — DEM est illustrée schématiquement dans la
figure 4.14. A D’état initial du ™€ pas de temps, les positions des spheéres, les interactions et
les valeurs des pressions dans les pores sont connues de I’étape précédente. Ensuite, les forces
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d’interaction appliquées sur les sphéres peuvent étre évaluées en utilisant les lois d’interaction.
Par la suite, la deuxiéme loi de Newton est appliquée aux sphéres. La vitesse des sphéres au
milieu de ’étape et leur position a la fin de 1'i€™¢ étape sont donc calculées. D’autre part, en
utilisant les pressions dans les pores au début du ¢ pas de temps, 1’écoulement de fluide
dans les pores est calculé. Les pressions dans les pores sont déterminées aprés leur dissipation
& cause de la migration du fluide dans les pores. Puis, les forces dues au fluide sont calculées
et ajoutées a la force résultante appliquée aux sphéres avant I’application de la deuxiéme loi
de Newton. La procédure est répétée pour le prochain pas de temps.

Pl Loi d’interaction

y

Forces d’interaction

Mise au jour
Positions et Vitesses

<t Loi de Mouvement

Forces due au fluide

Champ de pression Linteraction
] 4

Caleul du fluide du fluide Fluide - Sphére

FIGURE 4.14 — Le schéma du cycle de calcul du couplage fluide — DEM.

4.4.2 Les conditions aux limites

En considérant les conditions aux bords, les six parois de 1’échantillon sont considérées
comme six sphéres virtuelles de rayon quasi-infini. Il existe donc des tétraédres qui sont formé
avec 1, 2 ou 3 sphéres virtuelles. Ils sont appelés les tétraédres virtuels. Les tétraédres virtuels
sont utilisés pour appliquer les conditions aux limites. Ils sont considérés comme les pores
extérieurs qui sont entre les parois et ’échantillon. On distingue ici les tétraédres virtuels
supérieurs, inférieurs et latéraux. Dans plusieurs cas, ’écoulement vers les parois latérales est
considéré null. Avant le chargement, ’échantillon est supposé saturé.

Triaxial drainé :

Les conditions aux bords d’un essai triaxial drainé sont illustrées dans la figure 4.15. Les pres-
sions dans les pores extérieurs supérieurs et inférieurs sont imposées et gardées constantes,
mais il faut avoir une différence entre elles. Cette différence des pressions aux bords permet
a l'eau de s’écouler dans le milieu et I’écoulement passe donc & travers le milieu. Dans ce cas,
les deux cotés supérieur et inférieur de I’échantillon sont donc perméables. Durant la simula-
tion, les pressions de fluide dans les pores extérieurs supérieurs et inférieurs sont maintenues
constantes malgré le changement du volume de fluide se produisant en leur sein. Les cotés
latéraux de I’échantillon sont considérés impermeéables, i.e. ils ne permettent pas au fluide de
s’échapper de I’échantillon. Les pores qui lient avec ces cotés sont appelés les pores extérieurs
latéraux. Ils sont connectés avec les pores intérieurs et le fluide peut s’échanger entre eux. La
pression de fluide dans les pores extérieurs latéraux change correspondante avec le changement
de leurs volumes. Les pressions dans les pores intérieurs sont nulles a I’état initial.

Triaxial non — drainé :
La figure 4.16 présente les conditions aux limites d’un essai triaxial non — drainé. Tous les
c6tés de l’échantillon sont considérés imperméables. Durant la simulation, la pression dans
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les pores extérieurs est calculée selon leur changement du volume. Les pressions dans tous les
pores de ’échantillon sont nulles au début de la simulation.

Ces conditions sont utilisées non seulement pour les essais triaxiaux mais également pour les
différents essais de vérification de notre modéle comme 'essai de 'estimation de perméabilité,
I’essai de la vérification de la distribution de pression, etc.

y v

supérieur

imperméable

P ..
inférieur

FIGURE 4.15 — Les conditions aux bords d’un essai triaxial drainé.

Flux nul
(imperméable)

Flux nul
(imperméable)

(imperméable)

FIGURE 4.16 — Les conditions aux bords d’un essai triaxial non — drainé.

4.4.3 Conditions de stabilité

Le couplage proposé est utilisé pour simuler les essais sur béton saturé. Il est composé d’un
milieu trés dense. L’échantillon numérique doit donc étre représentatif du béton. Aprés la
génération de I’échantillon ou durant la simulation, il peut exister des interpénétrations entre
les sphéres. Cette interpénétration peut réduire le volume de fluide dans la connectivité entre
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deux tétraédres ou créer des pores voisins non connectés. Pour assurer que tous les pores
unitaires sont connectés avec leurs voisins on a introduit dans I’équation 4.16 le paramétre
du rayon résiduel R,.s. Ce parameétre est choisi selon la configuration de 1’échantillon. Il est
égal au rayon hydraulique positif minimal du réseau de connectivités dans 1’échantillon &
I’état initial avec un facteur multiplicateur. De plus, durant la simulation, plus la déformation
contractante du volume augmente plus la conductance des pores diminue. En particulier, pour
les connectivités ayant les rayons hydrauliques les plus faibles, leurs conductances tendent vers
zéro & cause de la contraction du volume. L’introduction du rayon résiduel assure également
que la conductance de ces connectivités est suffisamment élevée pour égaliser immeédiatement
les surpressions dans les pores correspondants, sans influencer sur les résultats en raison de la
redistribution de la pression interstitielle.

La faible porosité de ’échantillon numérique cause également I’existence des tétraédres avec
les volumes vides trées faibles. Ces volumes diminuent le pas de temps critique de calcul de
fluide (voir I’équation 4.19). Le cott de calcul devient alors trop important. En s’assurant
d’avoir le pas de temps raisonnable, la valeur minimale du volume vide correspondant avec
la configuration de I’échantillon est contrdlée lors des simulations. Cette valeur est choisie &
partir du volume vide le plus faible des tétraédres & I’état initial avec un facteur multiplicateur.
La valeur critique du pas de temps du fluide doit étre comparable avec celle du pas de temps
mécanique. Grace a cela, nous utilisons le méme pas de temps pour le calcul mécanique et le
calcul de fluide dans nos simulations.

4.4.4 Optimisation de la retriangulation

Il est & noter que les réseaux de pores et de connectivités dans I’échantillon sont mis a jour
durant la simulation selon un intervalle de temps supérieur au pas de temps d’intégration.
Cet intervalle est choisi pour gagner du temps de calcul, cependant, il doit représenter quasi-
continuellement l'influence de la déformation mécanique sur le calcul de fluide. Cependant
dans les présentes simulations, les volumes des pores sont recalculés a chaque itération. Grace
au changement des volumes des pores, ’écoulement transitoire du fluide a lieu et les surpres-
sions sont calculées. Dans notre modéle, la rupture des interactions et le développement de
I’endommagement sont pris en compte naturellement dans le calcul de la conductance via les
variations de volume et les réarrangements locaux, avec un délai correspondant & la fréquence
de retriangulation.

4.4.5 Grandeurs caractéristiques

Nous présentons dans cette section la méthode pour déterminer les grandeurs caractéris-
tiques qui nous permettent de bien décrire le comportement non-drainé du béton en présence
d’eau. En notant que la force calculée par I’équation 4.13 produit un état de contrainte totale
dans I’échantillon. Pour mesurer les contraintes principales effectives de 1’échantillon nous
avons besoin de déterminer la pression interstitielle. La méthode pour déterminer la pression
interstitielle sera présentée.
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4.4.5.1 Pression macroscopique

Dans notre travail, nous simulons les essais triaxiaux non—drainés du béton avec la présence
d’eau. Ces simulations nous permettent de comprendre l'influence de la présence de fluide
sur le comportement du béton et également 1’évolution du fluide dans les pores. Dans ces
essais, la pression macroscopique est un paramétre trés important a mesurer. Cette mesure
est nécessaire pour calculer 1’état effectif des contraintes qui régit le processus de déformation.
La pression macroscopique est considérée comme une des causes de changement du volume,
i.e. la transition contraction — dilatation, de ’échantillon.

La génération de la pression dans chaque pore dépend de I’écoulement transitoire du fluide
dans les pores et de la déformation de pore due a l’action des forces externes aux parois. Il
est donc raisonnable de considérer la moyenne des pressions discrétes au niveau des pores
comme représentant la pression interstitielle de ’échantillon. La pression macroscopique est
calculée dans un intervalle de temps en faisant la moyenne de toutes les pressions discrétes
et en attribuant un poids & chacunes d’elles. Nous considérons donc les volumes des pores
comme les poids attribués. En conséquence, la pression macroscopique est calculée a la fin de
chaque intervalle, tel que :

douix Vpi

macro — 4.20

Ol Umacro €5t la pression interstitielle de I’échantillon, u; et V), ; sont respectivement la pression
et le volume de pore i.

4.4.5.2 Contraintes effectives

L’état des contraintes de ’échantillon est calculé & partir des forces appliquées aux parois.
Les forces d’interaction entre les parois et les sphéres sont alors sommées sur chaque paroi et
divisées par sa surface pour calculer les contraintes de I’échantillon. De plus, dans ce modéle
d’écoulement, les parois sont considérées comme les sphéres infinies et les forces dues au fluide
sont appliquées directement & ces sphéres, i.e. ces foces sont appliquées directement aux parois.
Les contraintes mesurées aux parois dans nos essais sont donc des contraintes totales. La
connaissance de I’état des contraintes totales et effectives a tout moment durant une simulation
est important lors des simulations non drainés. En utilisant la pression macroscopique de fluide
calculée & partir de la formulation 4.20, I’état des contraintes effectives est calculé, tel que :

/

Jij =045 — 6ijumacro (421)

N / . . . .
ol 05 et 0;; sont respectivement les matrices de contraintes totales et effectives; d;; est delta
Kronecker.
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4.5 Conclusion

Ce chapitre nous a permis de présenter une méthode de couplage DEM — fluide qui est utili-
sée pour simuler le comportement des matériaux cimentaires humides, en particulier le béton
humide, sous des conditions drainées ou non drainées. Ce couplage est une combinaison d’un
modéle des éléments discrets pour la phase solide et d’'un modéle d’écoulement compressible
pour la phase fluide. L’échantillon est discrétisé en tétraédres constituants les unités élémen-
taires d’espace poral. Les pores unitaires sont considérés connectés avec les pores voisins par
le réseau de connectivités. Les conductances dans le réseau de connectivités sont calculées
d’aprés la géométrie des connectivités selon le concept de rayon hydraulique. L’effet de la pré-
sence de fluide sur la partie solide est calculé par les forces dues aux pressions interstitielles et
dues a ’écoulement. Quant & la partie solide, la déformation mécanique des sphéres provoque
le changement des pressions interstitielles via le changement des volumes de pores.

Grace a ce couplage, les comportements drainé et non-drainé du béton humide peuvent étre
mieux décrits dans les simulations numériques discrétes. Ces simulations nous permettront
de visualiser I’évolution de la pression de fluide dans chaque pore et également d’observer
I’évolution de la pression interstitielle de fluide. De plus, I’état des contraintes effectives a été
défini. En nous basant sur 1’état des contraintes effectives et 1’état des contraintes totales,
I’état limite de contrainte du béton pourra étre établi. Cet état permettra de mieux saisir
I'effet du fluide sur les déformations et la résistance au cisaillement du béton.

Dans le prochain chapitre, nous présenterons la calibration et la validation du couplage
DEM -fluide. La simulation d’un essai drainé est utilisée pour calibrer la conductance. Elle
présentera également la propagation de la pression dans les pores et 1’évolution de la pression
interstitielle de I’échantillon. Cela permettra de valider la méthode de calcul de la conductance.
Ensuite, les essais triaxiaux non -drainés sous différents niveaux de confinement du béton
saturé seront effectués. Les résultats obtenus sont comparés avec ceux de l’expérimentation.
Cette comparaison nous permettra de discuter la validité du modéle couplé.



CHAPITRE D

Calibration et Simulation des essais triaxiaux non drainés

Ce chapitre présente les simulations du comportement triaxial du béton en présence d’eau.
Un essai drainé est utilisé pour calibrer le facteur de la conductance et le schéma fluide —
écoulement. La dispersion des valeurs de pression dans les pores est également considérée.
Ensuite, une campagne d’essais triaxiaux non—drainés numériques est réalisée. Les effets de
la compressibilité du fluide sur la déformation volumique et le comportement de I’échantillon
numérique sont étudiés. Finalement, I’ensemble des résultats d’essais triaxiaux avec la com-
pressibilité du fluide en fonction du degré de saturation de I’échantillon sont analysés pour
mettre en évidence 'effet de la non—saturation dans le modéle. Ces études sont les premiéres
réalisées avec YADE, la comparaison des résultats n’est donc dans ce travail que qualitative.
Cela nous permettra cependant de valider qualitativement le couplage comme un outil de mo-
délisation du comportement des bétons saturé et humide sous différents niveaux de pression
de confinement.



88 Calibration et Simulation des essais triaxiaux non drainés

5.1 Configuration de I’échantillon et choix du facteur de conduc-
tance

5.1.1 Configuration de 1’échantillon

Un échantillon cubique de la taille de 1m*1m*1m ayant 1000 sphéres a été utilisé dans
nos simulations. La figure 5.1 représente la distribution de la taille des sphéres. La figure
5.2 illustre la distribution de l'orientation des interactions entre les sphéres. Cette figure
nous montre que la distribution des interactions est homogéne ainsi 1’échantillon peut étre
considéré géométriquement isotrope. Avec cet échantillon, les réseaux des connectivités et des
points de définition de la pression sont établis et illustrés dans la figure 5.3. Nous utilisons
cet échantillon numérique pour les simulations du couplage DEM — Fluide. Il faut noter que
cet échantillon est préliminaire. Il n’a pas assez de particules ainsi que sa taille est différente
a celle de I’échantillon expérimental de projet GiGa. Ce choix a pour but de gagner du temps
de calcul lorsque le code de calcul n’est pas encore optimisé.

Distribution de la taille des éléments

Nombre d élément

008 00g 01 011 012 013 014
Diamétre des éléments {m)

FIGURE 5.1 — Distribution de la taille des sphéres de I’échantillon ayant 1000 sphéres.

5.1.2 Le choix du facteur de conductance

La conductance du fluide est calculée en fonction de la géométrie de chaque connectivité.
En considérant que la géométrie complexe des connectivités est caractérisée par le rayon
hydraulique, la conductance dépend de la puissance quatre du rayon hydraulique et elle est
proportionnelle avec linverse de la longueur de connectivité (voir ’équation 4.16). Cette
longueur est considérée comme la distance entre deux points de définition de la pression. Le
rayon hydraulique et la longueur de connectivité résultent de ’arrangement des sphéres durant
la simulation.

Dans notre application au béton, nous ajoutons dans la formule de la conductance un
facteur ay. Nous modifierons ce facteur pour calibrer les conductances locales du modéle. La
calibration des conductances locales a pour but d’obtenir un pas de temps critique du fluide
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FIGURE 5.2 — Orientation des interactions dans les plans XY, XZ et YZ de I’échantillon.

FIGURE 5.3 — Modéle numérique : réseaux de connectivités équivalentes (lignes bleues) et de
points de définition de la pression (points verts).

At‘}”t raisonnable (voir 'équation 4.19). La stabilité du schéma d’intégration explicite est
assurée lorsque Aty utilisé est égal ou inférieur a Atjf”.

Atff“ a une influence sur le cotit de calcul. Il est donc avantageux d’avoir un At;’”it élevé.
De plus, un seul pas de temps pour partie solide et pour partie de fluide est souhaité. Pour
ce faire, le pas de temps utilisé doit satisfaire la condition suivante :

At < min(ALF", Aterir) (5.1)

ou At et At sont respectivement le pas de temps utilisé et le pas de temps critique pour la
phase solide. Puisque At;’"it est proportionnel a l'inverse de la conductance, plus la conduc-
tance est petite plus At‘}”t est grand. Pour un pas de temps donné, si la conductance diminue,
le cotit de calcul va augmenter. En nous basant sur les conditions du cotit de calcul et de la
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stabilité du schéma, il faut choisir la valeur de aj pour que la valeur de At¥* soit égale ou
inférieure au pas de temps mécanique At..;+. Pour notre modéle, le facteur oy choisi et les

pas de temps obtenus sont donnés dans le tableau 5.1

TABLE 5.1 — Le facteur de la conductance et les pas de temps

Paramétre Qg At?f” (s) At (s) Atet Aty (s)
Valeur  1,5*107% 1,7%107% 1,710 1,2%¥1076

Dans le but de vérifier la stabilité du schéma de fluide, un essai drainé utilisant le pas de
temps dans le tableau 5.1 a été réalisé en appliquant un gradient de pression macroscopique
aux points de définition de la pression aux deux bords supérieur et inférieur, comme présenté
a la figure 4.15. Dans cette simulation, les sphéres ne se déplacent pas. La simulation est
poursuivie jusqu’a ce que la pression soit stabilisée, i.e. la pression aux bords est propagée
au sein du milieu et s’équilibre. Une fois la stabilité du champ de pression atteinte, les débits
entrant ();, et sortant @),y totaux de I’échantillon sont calculés avec les équations 5.2 et 5.3.
Le débit entrant total est la somme des débits de sortie g, des pores supérieurs. Le débit
sortant total est la somme des débits d’entrée ¢;, des pores inférieurs.

NPorefsup NPo'refsup

Q= > b= > > Kiui—u (5.2)
i=1

NPoTefinf NPo'refinf

Q= Y. anf= > Y Ki(uj—w) (5.3)
=1

ot NFere=sup ot NPore=inf gont respectivement le nombre de pores supérieurs et inférieurs.
Les deux débits Qo et Qi sont égaux lorsque la stabilité de 1’état de pression est atteinte.
Grace a la mesure des débits, le flux adimensionnel @* (le paramétre représentatif de la
perméabilité de ’échantillon lors de la stabilité de la pression) selon la direction d’application
du gradient de pression de I’échantillon numérique est donc calculé, telle que :

g = - Qoutt (5.4)

Atransversale Vu

ol Ayransversale €St la surface de la section transversale de ’échantillon, Vu est le gradient
de la pression appliquée.

Les figures 5.4, 5.5 et 5.6 montrent les résultats obtenus lorsque 1'état de stabilité de la
pression est atteint. Nous constatons que la pression de pores est concentrée au bord supérieur
de 'échantillon & I’état initial de I’essai (voir les figures 5.4(b)). Ensuite, la distribution selon
la direction de I’écoulement devient linéaire lorsque 1’état de stabilité de la pression est atteint
(voir la figure 5.4(c)). Cette distribution est en accord avec la loi de Darcy. Les figures 5.4 (a),
(b) et (c) ne présentent que les pores intérieurs, les pores extérieurs étant & pression imposée.
La figure 5.6 montre 1’évolution de la pression moyenne des pores et du flux adimensionnel
de I’échantillon. La pression moyenne augmente jusqu’a une valeur d’environ 5MPa puis reste
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constante lorsque la stabilité est atteinte. De la méme fagon, la courbe de flux adimensionnel
atteint également un plateau, la valeur au plateau est considérée comme la perméabilité globale
de I’échantillon. Cette valeur est environ de 3, 5%x10713 m?, elle est plus grande qu’initialement
dans le béton (de 610717 m?2 a 12x 10717 m?. Cependant, le but de ce travail est de simuler
des essais non-drainés, les conductances locales sont donc uniquement calibrées pour assurer
la stabilité du schéma. Cet essai nous confirme que le choix du facteur de la conductance locale
assure la stabilité de la simulation et nous pouvons 'utiliser pour simuler les essais triaxiaux.

(b)

Pressure
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FIGURE 5.4 — Distribution de la pression du fluide dans les pores au sein de ’échantillon &
I'état initial (a), & 500 itérations (b) et a la fin de I’essai (2807000 itérations) (c).
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FIGURE 5.5 — Distribution de la pression du fluide dans les pores lors de la stabilité de pression,
présentée par une coupe verticale au milieu de ’échantillon.
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FIGURE 5.6 — Evolution de la pression interstitielle et le flux adimensionnel de I’échantillon.

5.2 Triaxial non - drainé

Nous présentons dans cette section les simulations d’essais triaxiaux avec le modéle cou-
plé, pour différents degrés de saturation et différentes pressions de confinement. L’ensemble
des résultats est analysé pour mettre en évidence l'influence du degré de saturation sur le
comportement sous fort confinement. De plus, cette analyse nous permet de valider le mo-
déle de couplage proposé. La validation de ce modéle couplé est également effectuée gréce
& une comparaison des résultats numériques avec ceux issus de 'expérimentation. Les essais
triaxiaux numériques sont présentés d’abord pour de faibles niveaux de confinement puis pour
de forts confinements. Nous utilisons d’abord des modules B constants, correspondant a des
échantillons saturés avant de simuler des saturations variables dans la derniére partie. Il faut
noter que sous faible confinement, les simulations d’essais triaxiaux sont réalisées avec une
valeur du module de compressibilité tangent By = 2G Pa (comme pour l'eau).

5.2.1 Triaxial non - drainé sous faible confinement

Trois essais triaxiaux ont été simulés a des pressions de confinement de 7TMPa, 14MPa et
50MPa pour un échantillon numérique saturé. Les paramétres du modeéle d’écoulement sont
donnés dans le tableau 5.2, les paramétres de la loi d’interaction entre les éléments discrets
sont donnés dans le tableau 3.1. Les résultats sont présentés en terme de courbes contrainte -
déformation, de courbes de comportement volumique et de courbes d’évolution de la pression
interstitielle sur les figures 5.7, 5.8 et 5.9.

TABLE 5.2 — Paramétres du modéle de couplage

Parameétre Qg Aty (s) p (Pa*s) By (GPa)
Valeur 1,5%1078 1,2*10° 1073 2
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FIGURE 5.7 — Courbe contrainte axiale - déformations axiale et latérale (a), de comportement
volumique (b) des essais triaxiaux a 7 MPa, 14 MPa et 50 MPa de pression de confinement.
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FIGURE 5.8 — Evolution de la pression interstitielle des essais triaxiaux a 7 MPa, 14 MPa et
50 MPa de pression de confinement.

La figure 5.7(a) illustre les courbes contrainte - déformation des essais triaxiaux numériques
a TMPa, 14MPa et 50MPa. Nous observons que, dans la phase hydrostatique, tous les essais
suivent une méme courbe contrainte - déformation. La contrainte maximale atteinte lors de
ces essais est d’autant plus élevée que la pression de confinement est forte. Aprés le pic de
contrainte, la contrainte axiale diminue trés doucement tandis que les déformations axiale
et latérales augmentent encore. La figure 5.7(b) présente les courbes de comportement volu-
mique. Nous observons successivement une phase contractante suivie d’une phase dilatante
importante. La phase de contraction est moins importante que la phase de dilatation due a
la génération de la pression dans les pores.

Les pressions interstitielles générées par ces essais sont tracées en fonction de la déformation
pour les différents confinements dans la figure 5.8. Nous observons que les courbes de la
pression générée sont cohérentes avec les courbes du comportement volumique (voir la figure
5.7(b)). Dans la phase contractante, 'amplitude de la pression de pore dépend de la porosité
de I’échantillon et de la compressibilité du fluide. Cette pression atteint la valeur maximale
au point de transition contractante - dilatante et ces valeurs maximales augmentent avec
I’augmentation de la pression de confinement. Dans la phase dilatante, ’augmentation du
volume de I’échantillon et la rupture des interactions entre les sphéres provoquent la dissipation
de la pression dans les pores. Par ailleurs, les courbes de pression des essais & TMPa et 14MPa



94 Calibration et Simulation des essais triaxiaux non drainés

atteignent une valeur seuil & la fin de la courbe car 'effet de succion a été évité par 1'utilisation
de ’équation 4.15. Cette équation permet de modifier la compressibilité du fluide lorsque le
degré de saturation est diminué.

Les résultats numériques obtenus sont similaires aux essais expérimentaux réalisés par Su-
lem et al. [107] sur des échantillons des grés. En comparaison avec les essais triaxiaux expé-
rimentaux sur le béton saturé [120], la figure 5.9 présente les courbes de contrainte axiale -
déformation axiale de 'essai triaxial numérique et de l'essai triaxial expérimental a 50MPa.
Cette figure nous montre que la courbe numérique est comparable avec celle de I'expérimenta-
tion jusqu’au pic de contrainte. Lorsque le pic de contrainte est atteint, la courbe numérique
diminue tandis que la courbe expérimentale tend vers une valeur plateau. Cependant, la
comparaison des états limites numériques et expérimentaux présentés sur la figure 5.10 nous
montre une similitude des résultats. Cette figure illustre les états limites de contrainte dévia-
toire effective des essais numériques & 7MPa, 14MPa, 50MPa et les états limites des essais
expérimentaux a 0MPa et 50MPa sur le béton sec. Ces états sont définis comme les points de
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FIGURE 5.9 — Comparaison des courbes contrainte axiale - déformation axiale entre l’essai
numérique et 1’essai expérimental & 50MPa de confinement.
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FIGURE 5.10 — Représentation des états limites dans ’espace des contraintes effectives (a;n,
q)-
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contrainte déviatoire effective maximale des essais. Pour I’état limite des essais expérimentaux
sous faible confinement (de 0MPa & 50MPa), nous supposons la ligne de seuil de contrainte
linéaire et interpolée par la ligne des points bleus (voir la figure 5.10). Dans cette hypotheése,
les états limites des essais non-drainé numériques sont comparables avec ceux des essais ex-
périmentaux. Cela nous permet de conclure sur la capacité du modéle couplé & reproduire le
comportement non-drainé du béton saturé sous faible confinement.

5.2.2 Triaxial non - drainé sous fort confinement

Aprés la vérification des simulations du comportement non-drainé du béton saturé pour des
faibles niveaux de confinement, nous souhaitons utiliser ce modéle couplé pour simuler ce type
de comportement pour des forts niveaux de confinement en gardant les mémes paramétres.
Cependant, les résultats numériques nous montrent un grand décalage par rapport a ceux
issus de l'expérimentation (voir la figure 5.11). La contrainte maximale numérique est plus
élevée que celle expérimentale. L’échantillon numérique est aussi plus contractant que dans
I’expérimentation. Ces différences peuvent étre liées & la valeur choisie pour la compressibilité
du fluide interstitiel. Une étude de I'influence de la compressibilité du fluide interstitiel est
donc effectuée. Pour ce faire, les essais triaxiaux non-drainés & 650MPa sont réalisés avec deux
valeurs différentes de By, I'un & 2GPa et I'autre a 20GPa.

Ensuite, les essais triaxiaux non-drainés pour différents degrés de saturation initiaux sous
fort niveau de confinement sont simulés. Les résultats sont analysés afin de mettre en évidence
I'influence du degré de saturation sur la réponse du modéle et de critiquer la capacité du
modéle couplé & reproduire le comportement du béton.

5.2.2.1 Influence du module de compressibilité

Nous présentons dans cette section les résultats des essais triaxiaux sur le modéle saturé
pour deux valeurs différentes du module de compressibilité du fluide (By). Les résultats dans
la section 5.2.1 nous montrent que le modéle de couplage est capable de reproduire le com-
portement du béton saturé sous faible confinement avec le module de compressibilité du
fluide de 2GPa. Cependant, dans le cas de fort confinement avec cette valeur du module de
compressibilité du fluide, le modéle présente des réponses trés différentes a celles issues de
I'expérimentation. Les essais avec deux valeurs différentes de By ont donc été simulés afin
d’analyser l'influence de By sur la réponse du modele.

La figure 5.11(a) illustre les courbes contrainte - déformation des essais réalisés avec deux
valeurs de By, I'une & 2GPa (I'essai A) et 'autre a 20GPa (I'essai B). Nous constatons que,
dans la phase hydrostatique, la courbe de ’essai B est plus raide que celle de I'essai A. En
effet, dans cette phase, la compaction de I’échantillon est notamment causée par le collapsus
des pores. Par ailleurs, ces essais sont effectués sur le modeéle saturé et le collapsus des pores
correspond & la compression de fluide. Dans 'essai A, le fluide est plus compressible que dans
Iessai B, la compaction de ’échantillon est donc plus sensible. Les efforts sont notamment
repris par les grains. En revanche, dans ’essai B, le fluide est moins compressible, il collabore
avec les grains & supporter la force. L’échantillon est donc moins déformé. En effet, la figure
5.12(a) confirme que I’échantillon dans l’essai B est moins compact que celui dans l’essai A.
Cette figure présente la déformation volumique en fonction de la déformation axiale. Nous
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observons une déformation volumique plus faible lorsque le fluide dans les pores est moins
compressible.

La phase déviatoire de ces essais est présentée dans la figure 5.11(b). Nous observons, pour
I’essai A, une augmentation progressive de la courbe contrainte - déformation jusqu’a un dé-
viateur maximal. Cependant, sur la courbe de l'essai B, le pic de contrainte n’est pas net, la
courbe atteint presque un plateau avant sa descente. Ce déviateur maximal est plus faible que
celui de I'essai A. Ce phénoméne peut étre expliqué par l'effet de la pression interstitielle au
sein de ’échantillon, les contraintes axiales supplémentaires engendrées au cours du charge-
ment axial de ’essai sont reprises par le fluide libre présent au sein de I’échantillon. Grace a
cela, le chargement axial en déplacement au cours de l'essai permet d’augmenter la déforma-
tion axiale de I’échantillon mais ne permet pas d’accroitre le déviateur. En effet, la pression
interstitielle dans 'essais B est plus élevée que celle de l'essai A (voir la figure 5.12(b)).
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F1GURE 5.11 — Courbe contrainte axiale - déformation axiale des essais 650MPa numériques
et expérimental (a), déviateur de contrainte q en fonction de déformation axiale (b).
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FIGURE 5.12 — Courbe de comportement volumique des essais 650MPa numériques : défor-
mation volumique en fonction de déformation axiale (a), pression de pore (b).

Grace a ces essais, nous constatons que le modéle est capable de reproduire le comporte-
ment déviatoire du béton saturé lorsque le fluide dans les pores devient moins compressible.
Cependant, il provoque un comportement plus raide dans la phase hydrostatique. En effet, le
modéle a été calibré en supposant un échantillon initialement saturé tandis que I’échantillon
réel de béton n’est pas initialement complétement saturé. Dans le béton, il y a aussi de lair
dans des pores, ces bulles d’air augmentent la compressibilité du fluide au sein du matériau. Si
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la saturation de I’échantillon numérique est seulement partielle, une calibration différente doit
étre faite, ce qui peut modifier les résultats sous fort confinement. Nous réalisons donc ensuite
les essais en utilisant le modéle couplé pour différents degrés de saturation initiaux. Ces essais
nous permettent d’étudier 'influence du degré de saturation sur la réponse du modéle et ainsi
d’améliorer le modéle pour qu’il puisse reproduire le comportement réel du béton humide.

5.2.2.2 Réle et évolution du degré de saturation

Nous présentons dans cette partie les simulations incluant une variation du degré de satu-
ration S, et du module de compressibilité By au cours du chargement. Le tableau 5.3 présente
les valeurs du module de compressibilité tangent du fluide utilisé dans le modéle, ces valeurs
varient durant la simulation et sont calculées en fonction des degrés de saturation de 1’échan-
tillon. Il faut noter que nous utilisons dans cas saturé By = 20G Pa, supérieur a la rigidité
réelle de I’eau.

TABLE 5.3 — Module de compressibilité tangent du fluide mixte (By) en fonction de degré de
saturation (S,). S, = 0 : By égale au module de compressibilité de l'air; S, = 100 : By égale
au module de compressibilité de 1'eau

S, (%) 0 8 94 100
By (kPa) 142 946 2366 2*107

La figure 5.13 présente les courbes contrainte - déformation des essais & 200MPa et 650MPa
pour différents degrés de saturation. Chaque graphique présente les simulations aux différents
degrés de saturation pour un seul confinement. Durant la phase hydrostatique, nous observons
que le modeéle non saturé (85% et 94% de degré de saturation) et le modéle sec suivent
initialement la méme courbe conntrainte - déformation. Cela montre que le modéle non saturé
se comporte initialement comme le modéle sec. Le volume d’air augmente la compressibilité
du fluide, c’est pourquoi le role du fluide est initialement négligeable, les courbes ne présentent
que la réponse du squelette de I’échantillon numérique. Par ailleurs, la courbe du modéle saturé
est plus raide que celles du modéle non saturé. Dans cet essai, le fluide est initialement moins
compressible, il supporte les forces externes en méme temps que le squelette. Cette courbe
présente fidélement la réponse du duo fluide - squelette. Cela correspond & I’analyse dans le
paragraphe 5.2.2.1. Cependant, une fois que le volume d’air dans I’échantillon numérique est
réduit par le processus de compaction, le comportement du modéle humide devient similaire &
celui du modéle saturé. En effet, cela est montré a la fin de la phase hydrostatique des courbes
du modele humide (voir la figure 5.13(a) et (b)).

Dans la phase déviatoire des essais (voir la figure 5.13(c) et (d)), nous observons que pour
les essais & 650MPa de confinement, les réponses en terme de déviateur - déformation suivent
initialement la méme courbe. Puis, la réponse du modéle humide tend vers celle du modéle
saturé lorsque le degré de saturation initial est augmenté. Ces courbes montrent une augmen-
tation du déviateur maximal correspondant a la diminution du degré de saturation initial.
Cependant, pour les essais & 200MPa, les réponses des échantillons numériques trés humides
(Sr = 94%) et saturé (S, = 100%) semblent présenter une méme valeur de contrainte maxi-
male. En comparaison avec les réponses du modéle sec, nous constatons que la réponse de
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I’échantillon sec présente une augmentation progressive du déviateur et la valeur maximale
de ce déviateur est plus élevée que ceux des courbes des échantillons humides et saturés. En
revanche, les réponses des échantillons humides et saturés présentent un déviateur maximal
moins élevé. En plus, nous pouvons observer une partie ductile au niveau de déviateur maxi-
mal, suivi par un radoucissement. Les comportements des modéles humides et saturés sont
similaires.
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FI1GURE 5.13 — Courbe contrainte axiale - déformation dans la phase hydrostatique des essais
a 200MPa (a), & 650MPa (b) et phase déviatoire des essais a 200MPa (c), a 650MPa (d) pour
différents degrés de saturation initiaux.

La figure 5.14 présente la phase déviatoire des essais triaxiaux pour différents degrés de
saturation et pour différentes pressions de confinement. Chaque graphique présente les simu-
lations aux différents confinements pour un seul degré de saturation. Les échelles des trois
graphiques sont identiques. Nous observons que le déviateur maximal diminue avec I’augmen-
tation du degré de saturation pour une pression de confinement donnée. La différence entre les
déviateurs maximaux a différentes pressions de confinement est également réduite lorsque le
degré de saturation augmente. Ce phénomeéne s’explique par le fait qu’en cas de confinement
important et en cas de saturation, le modéle se comporte comme un empilement des grains
dans le fluide. Le fluide génére une pression interstitielle et diminue la contrainte effective
entre les grains. Les contraintes axiales supplémentaires engendrées au cours du chargement
axial de l’essai sont reprises par le fluide libre présente au sein du modéle. Grace a cela, le
chargement axial en déplacement au cours de I’essai ne permet pas d’accroitre le déviateur.
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FIGURE 5.14 — Phase déviatoire des essais simulés grace au modéle couplé pour les degrés de
saturation initiaux : 85% (a), 94% (b) et 100% (c).
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FI1GURE 5.15 — Comportement volumique des essais triaxiaux pour différents degrés de satu-
ration et pour différentes pressions de confinement.
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FIGURE 5.16 — Evolution de la porosité durant la simulation des essais & 650MPa de confine-
ment pour différents degrés de saturation.
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La figure 5.15 dont les graphiques sont tracés avec une échelle identique, montre le compor-
tement volumique des essais triaxiaux pour différents degrés de saturation et pour différentes
pressions de confinement. Chaque graphique présente les essais aux différents confinements
pour un méme degré de saturation initial. Pour les degrés de saturation de 85% et de 94%
(figure 5.15(a), (b)), nous observons une augmentation de la raideur durant la phase hydro-
statique des essais pour les confinements de 200MPa & 650MPa. Ce changement est soudain.
Ce phénomeéne est due a la réduction du volume d’air dans le modéle associée a la forte non-
linéarité de la relation entre By et S,. Lorsque le modeéle est complétement saturé, le fluide
devient moins compressible. A cause de cela, la raideur du comportement hydrostatique aug-
mente. D’autre part, la comparaison des courbes dans les graphiques nous montre que la
déformation volumique du modéle saturé est plus faible que celle du modéle humide, en par-
ticulier dans la phase hydrostatique. Nous observons aussi ’augmentation de la contraction
volumique de I’échantillon lorsque le degré da saturation diminue.

Ces courbes de comportement volumique montrent aussi que la contraction est plus impor-
tante dans la phase hydrostatique. Pour une pression de confinement donnée, nous observons
que la contraction volumique semble similaire quel que soit le degré de saturation initiaux du
modeéle (sauf modéle sec). Cette observation peut étre encore rencontrée lorsque 1’évolution
de la porosité du modéle est suivie. La figure 5.16 montre 1’évolution de la porosité du modéle
durant la simulation d’essais & 6560MPa de confinement pour différents degrés de saturation.
L’analyse de I’évolution de porosité prouve les informations concernant la diminution du vo-
lume & cause de la compression d’air dans le fluide. Durant la phase hydrostatique, plus degré
de saturations diminue, plus la porosité diminue. Dans la phase déviatoire, pour le modéle
humide et saturé, la porosité semble constante et elle a tendance & augmenter & la fin de
I’essais. En revanche, pour le modéle sec, la porosité diminue toujours dans les deux phases.

Comme nous avons vu sur le comportement volumique, I’évolution de la pression intersti-
tielle générée présente le méme phénomeéne (voir la figure 5.17). La figure 5.17(a) présente une
pression trés faible au début des courbes car dans les modéles existe encore le volume d’air, la
compressibilité du mélange d’eau-air est donc élevée. Lorsque le modéle devient complétement
saturé, le fluide devient moins compressible et la pression augmente rapide. Nous observons
encore que, sous fort confinement, I’augmentation de la pression interstitielle générée est plus
importante dans la phase hydrostatique que celle dans la phase déviatoire (voir la figure
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FIGURE 5.17 — La pression interstitielle générée : essais a Sr=94% pour différentes pressions
de confinement (a) et essais & 650MPa de confinement pour différents degrés de saturation
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5.17(b)). Ces courbes mettent également en évidence que la pression interstitielle générée
augmente significativement avec la pression de confinement et avec le degré de saturation.

5.2.2.3 Etats limites en contraintes totales

Nous présentons dans ce paragraphe un état limite le plus utilisé pour la caractérisation
du comportement du béton et des géomatériaux en général, qui est le seuil de contrainte. Il
correspond au niveau maximal de la contrainte sur la courbe contrainte - déformation. La
figure 5.18 présente 1’état limite des essais triaxiaux sous forts niveaux de confinement pour
différents degrés de saturation. A faible niveau de contrainte moyenne (inférieur a 200MPa),
nous constatons que les états limites des modéles humides et saturé sont trés proches. Cette
observation correspond a celle déja vue dans les travaux expérimentaux de Vu [120] (voir
la figure 5.19). Nous observons également que 'augmentation du déviateur maximal avec
la contrainte moyenne est trés faible pour le modéle saturé. Pour un confinement donné, les
déviateurs maximaux augmentent lors de la diminution du degré de saturation. Ce phénomeéne
s’explique par l'effet de pression interstitielle et il est similaire & celui que I'on peut observer
dans les essais expérimentaux non-drainés sur les autres géomatériaux (sables, argiles). De
plus, nous observons que les états limites des modéles humides se situent entre ceux des
modeéles sec et saturé. Les courbes des états limites des modéles humides tendent vers celle
du modéle sec lorsque le degré de saturation diminue. En conclusion, la tendance des états
limites des essais triaxiaux numériques pour différents degrés de saturation et pour différents
confinements est similaire a celle obtenue expérimentalement par Vu [120], présentée dans la
figure 5.19.
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FIGURE 5.18 — Etat limite de contrainte en fonction du degré de saturation du modéle couplé :
Contrainte déviatoire maximale ¢ en fonction de la contrainte moyenne o, ; S, : degré de
saturation.



5.2. Triaxial non - drainé 103

1000

- Sr=100% | |
[ Sr=85% ! !
— - Courbe limite (Sr=85%) ! : p
gool| & s=70% | (R L Sl
N/ Sr=50% ! i
X Sr=42% ! A0
) Sr=11% L ;
6007 Courbf: limite (Sr=1 ‘J%) oo { ,,,,,,,, boommom oo
£ | | | |
=3 | s | |
= ,,,,,,,,,,},,,,Jx’:,} ,,,,,,,,, I :, ,,,,,,,,,
400 . | O
[ <> | D_7 I
NGRS | |
200~@ﬂ i:,#:&:,,,‘,i:,::é,,:k ,,,,,,,,,
- 1 i |
0 200 400 600 800 1000

o_(MPa)

FIGURE 5.19 — Etat limite de contrainte en fonction du degré de saturation d’aprés Vu [120] :
Contrainte déviatoire maximale ¢ en fonction de la contrainte moyenne oy, ; S, : degré de
saturation.

5.2.2.4 Etats limites en contraintes effectives

Apres avoir présenté les états limites en contraintes totales, nous étudions également les
états limites en contraintes effectives. Si nous retragons les états limites définis sur la figure
5.18 dans le plan (q, ain), avec la contrainte moyenne effective définie comme %
(voir la figure 5.20), nous constatons que ceux-ci sont effectivement trés bien approximés par
une courbe limite unique quelque soient les degrés de saturation. Cela indique que la contrainte
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FIGURE 5.20 — Etat limite de contrainte en fonction du degré de saturation du modéle couplé :
Contrainte déviatoire maximale ¢ en fonction de la contrainte moyenne effective O',/m 5 Sy« degré
de saturation.
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effective telle que définie classiquement en mécanique des sols (équation 4.21) est tout a fait
pertinente pour interpréter les résultats des simulations en terme de résistance mécanique.
Elle permet de mettre en évidence un comportement du squelette solide indépendant de la
présence d’eau. En ’absence de mesures de pression interstitielle dans les expérimentations
GIGA, la validation de ce résultat reste délicate, mais permet de proposer une piste pour le
développement de lois constitutives pour les bétons humides a partir d’'une décomposition en
contrainte effective/pression de fluide.

5.2.2.5 Distribution spatiale de la pression microscopique

La distribution de la pression dans les pores est illustrée sur les figures 5.21, 5.22 et 5.23 ; ces
figures ont été prises dans la phase hydrostatique et au pic de pression interstitielle macrosco-
pique. La couleur dans les figures présente I’amplitude de la pression. Ces figures présentent
les simulations pour 100MPa et 6560MPa de confinement sur un modéle saturé. La couleur sur
la figure 5.21 indique que la pression la plus élevée est autour des bords de ’échantillon. En
effet, dans cette phase, ’échantillon est comprimé de fagon isotrope par six parois; par des
effets inertiels, la déformation au centre est légérement différée et les pores autour des bords
sont plus déformés que ceux du centre. En revanche, les figures 5.22 et 5.23 montrent que
la pression la plus élevée est concentrée au milieu de deux bords supérieur et inférieur, ainsi
qu’au milieu de I’échantillon. Généralement, dans la phase déviatoire, I’essai est piloté par
le déplacement des deux parois supérieure et inférieure. La déformation des pores est donc
importante dans ces zones, ainsi que le déplacement relatif entre les sphéres. Cela induit la
distribution de pression dans les pores vue dans les graphiques 5.22-(a,c) et 5.23. Pourtant,
les histogrammes 5.21-(b,d) et 5.22-(b,d) nous montrent que la pression dans la plupart des
pores est trés proche de la valeur moyenne. De plus, la différence entre la pression maximale et
la pression minimale est environ 5% pour la figure 5.21, 4% pour la figure 5.23 et 0,46% pour
la figure 5.22. Les pressions dans les pores ne sont pas parfaitement identiques mais la diffé-
rence entre elles est négligable. Cela nous permet de conclure que les effets inertiels sont faibles.
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FIGURE 5.21 — Distribution de pression dans les pores dans la phase hydrostatique de 1’essai
a 650MPa : (a) échantillon entier, (c) une coupe dans le plan YX au milieu de ’échantillon,

(b) et (d) : ces histogrammes respectivement.
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FI1GURE 5.23 — Distribution de pression dans les pores au pic de pression interstitielle macro-
scopique de 'essai & 100MPa : (a) échantillon entier, (b) une coupe dans le plan YX au milieu
de I’échantillon.



5.2. Triaxial non - drainé 107

5.2.2.6 Faciés de rupture de ’échantillon numérique

Nous présentons dans cette partie les modes de rupture observés des échantillons numériques
lors des essais triaxiaux utilisant le modéle couplé. Les figures 5.24 présentent 1’assemblage des
sphéres dont la couleur représente leur déplacement. Le déplacement des sphéres est calculé
grace a leurs positions au pic de contrainte et & la fin de ’essai. La visualisation de la fracture
est effectuée par une amplification de déplacement de 5 fois (i.e : x; = le + 5% (JUZ2 —}),
ou x;, a:zl et IZQ sont respectivement la position tracé sur les figures, la position au pic de
contrainte et la position a la fin de l'essai). L’écartement des sphéres présente la rupture au
sein de I’échantillon. Les faciés de rupture sont observés lors des essais de 100MPa et 650MPa

d’un modéle saturé.

Il est observé sur les courbes de comportement volumique une transition contractante -
dilatante lorsque la contrainte limite est dépassée. Cette dilatance est probablement liée & une
localisation de la rupture. Les formes de cette localisation lors des essais triaxiaux sont présen-
tées dans la figure 5.24. Nous observons que dans les deux essais, la rupture se présente sous
la forme de plans de localisation oblique. Ces bandes correspondent localement & la rupture
des interactions entre les sphéres. Par ailleurs, les faciés de rupture observés correspondent a
la distribution de la pression dans les pores présentée sur les figures 5.22 et 5.23 ou la pression
est le plus faible sur les parties latérales qui sont séparées par la rupture. Ce gradient de
pression provoque 1’écoulement du centre aux bords de ’échantillon et augmente également
le cisaillement dans 1’échantillon.

Expérimentalement, aux niveaux de confinement supérieur a 100MPa, les bandes de loca-
lisation sont perpendiculaires a la direction de chargement [120]. Cette différence semble étre
liée au faible élancement de I’échantillon, au critére de rupture et aux conditions aux limites
utilisés dans les essais numériques. En effet, I’échantillon expérimental est cylindrique avec
un élancement (longueur/diameétre) égal a 2 tandis que I’échantillon numérique est un cube.
Pendant la phase déviatoire des essais triaxiaux numériques, lorsque I’échantillon atteint son
état limite en déformation, i.e : la transition contractante - dilatante, les dimensions radiales
sont augmentées tandis que la hauteur est réduite. L’élancement de 1’échantillon est donc
inférieur a 1. Cela peut changer la direction privilégiée des bandes de localisation. De plus,
la différence entre les faciés de ruptures numériques et expérimentales peut venir de la dif-
férence des conditions aux limites. L’échantillon numérique est entouré par les parois rigides
tandis que les échantillons expérimentaux sont entourés par une membrane souple. Les parois
rigides empéchent 'effet de votite dans ’échantillon. Lorsque I’échantillon dilate les parois
latérales donnent des dilatances égales pour tous niveaux de 'hauteur de I’échantillon. Cela
peut gouverner la direction oblique des bandes de localisation. D’autre part, dans le modéle
numérique, les interactions entre les éléments ne s’endommagent qu’en traction. La rupture
des interactions est donc localisée dans les directions ou existe des forces d’interaction en
traction, et les directions des bandes de localisation obtenues doivent étre compatibles. En
réalité, le béton peut s’endommager en compression, c¢’est pourquoi les bandes de localisation
peuvent étre perpendiculaires & la direction de chargement lors des essais triaxiaux a fort
confinement.
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FIGURE 5.24 — Faciés de rupture de I’échantillon numérique saturé pour le confinement de
100MPa (a,b) et de 650MPA (c,d) : (a,c) vue en plan YZ, (b,d) vue en 3D.

5.3 Conclusion

Ce chapitre est consacré aux possibilités d’un modéle couplé Eléments discrets — Fluide
de modéliser le comportement des bétons humides et saturés. Dans un premier temps, un
essal drainé a été simulé pour calibrer le facteur de la conductance de fluide. Le choix de la
valeur de ce facteur a pour but d’assurer la stabilité du schéma fluide. Une fois la conductance
locale calibrée, le modéle couplé est utilisé pour simuler le comportement triaxial non—drainé
du béton. Les essais triaxiaux numériques pour différentes pressions de confinement ont été
simulés. La réponse du modéle a été analysée en terme de courbes contrainte — déformation,
de courbes de comportement volumique, de courbes d’évolution de la pression interstitielle,
de la distribution de pression dans les pores et de la rupture au sein de ’échantillon.

L’analyse des résultats des essais triaxiaux pour faible confinement confirme la possibilité
du modéle couplé & modéliser le comportement non - drainé du béton saturé pour ce niveau de
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confinement. En notant que dans ces essais, le fluide est considérée compressible comme 1’eau
réelle, i.e : son module de compressibilité est de 2GPa. Néanmoins, pour de forts niveaux
de confinement, il faut introduire une rigidité du fluide supérieure a la rigidité réelle pour
reproduire quantitativement les effets observés expérimentalement. L’étude de I'influence du
degré de saturation initial du modéle sur ses réponses montre que la non-saturation initiale
est ’élément explicatif des tendances observées expérimentalement. De plus, les pressions
observées dans les pores semblent identiques, cette distribution est similaire & celle observée
dans les essais non - drainés expérimentaux sur les géomatériaux saturés. Le modéle couplé
semble prometteur. Nos résultats incitent a poursuivre les recherches sur son application aux
bétons sous fort confinement. Par ailleurs, nous avons montré que la contrainte effective était
une variable pertinente pour décrire le comportement du béton humide par un état limite
intrinséque indépendant du degré de saturation.
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L’objectif du travail présenté dans ce manuscrit était le développement d’un modéle nu-
mérique basé sur la Méthode des Eléments Discrets capable de simuler le comportement du
béton pour des hautes pressions de confinement. Cette approche se justifie dans le sens ot le
comportement complexe du béton résulte de ’extension des micro-fissures en macro-fissures,
ce qui est difficile a caractériser en terme de la formulation continue. Le modéle reproduit
explicitement le béton en tant qu’assemblage d’éléments discrets liés entre eux par des lois
d’interaction locales.

L’étude bibliographique nous a permis de constater les principales caractéristiques du com-
portement du béton sous différents types de chargement, en particulier le chargement triaxial.
Le béton est un matériau élastique isotrope adoucissant en traction et endommageable avec
des déformations irréversibles en compression. Nous constatons aussi I'influence du confine-
ment sur son comportement volumique, déviatoire ainsi que sur les modes d’endommagement.
L’évolution volumique de ’échantillon de béton soumis & des essais triaxiaux montre que la
transition contractance - dilatance du béton est observée & des niveaux de contraintes de plus
en plus importants & mesure que le confinement augmente. Enfin, le béton présente un com-
portement compactant sous forte pression de confinement. La compaction dépend & la fois
du niveau de contrainte moyenne et des contraintes de cisaillement au sein de la structure.
En plus, dans le cas du béton humide ou saturé, la présence d’eau dans les pores au sein du
béton diminue la résistance par rapport a celle du béton sec sous forts niveaux de confine-
ment. La présence d’eau tend & diminuer également la contraction des matériaux du fait de
la génération de pressions interstitielles. En nous basant sur le comportement du béton réel,
nous avons développé d’abord deux lois d’interaction interparticulaire permettant de repro-
duire le comportement uniaxial, le comportement compactant sous fort confinement et ainsi
la transition contractante-dilatante du béton. Ensuite, le modéle discret a été couplé avec un
modeéle d’écoulement afin d’étudier I'influence de la présence d’eau dans les pores au sein du
béton sur son comportement. Ces modéles ont été implémentés dans un code de calcul aux
éléments discrets (YADE) pour simuler les essais de laboratoire.

Simulation du comportement du béton sec

La plupart des simulations présentées dans ce mémoire ont permis de valider les capacités
du modéle numérique et de confirmer ainsi 'intérét de ’approche micromécanique choisie. Le
béton est représenté par un assemblage d’éléments discrets. Cet assemblage est généré par
la méthode de grossissement des éléments (développée dans YADE). Les éléments discrets
sphériques sont d’abord distribués aléatoirement dans un volume donné ot aucun contact
entre les sphéres n’est autorisé a I'état initial. Ensuite, le rayon des sphéres est multiplié a
chaque pas de temps par un coefficient légérement supérieur a 1, jusqu’a ce que les conditions
de stabilité (3.3) et (3.4) soient vérifiées. Enfin, l'isotropie et I'homogénéité de 1’échantillon
numérique sont vérifiées par I’étude des distributions des interactions.

Nous avons proposé deux lois d’interaction interparticulaire : I'une présente une relation
entre force et déplacement de type "élastique - plastique tri-linéaire" (EPT) et 'autre présente
une relation de type "élastique - plastique exponentielle" (EPE). Cependant, les deux lois
prennent en compte un méme comportement adoucissant en traction. Ainsi, I'interaction entre
les éléments n’est cassée qu’en traction. Le phénoméne de glissement entre les éléments est
controlé par un critére de Mohr — Coulomb modifié. De plus, nous avons ajouté dans ce critére
un coefficient A afin d’augmenter les déformations latérales qui jouent le réle trés important
dans la transition contractante - dilatante du comportement volumique. Ce coefficient controle
le seuil de glissement des interactions de type "lien". Le modéle numérique utilisant ces lois
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d’interaction a été appliqué sur 'assemblage d’éléments discrets généré pour reproduire le
comportement du béton sec. Afin d’obtenir des résultats quantitatifs, les parameétres du modéle
numérique sont d’abord calibrés.

La calibration des paramétres s’effectue en deux parties : la partie de calibration des para-
métres linéaires et ’autre partie pour calibrer les parameétres non—linéaires. Pour ce faire, les
simulations des essais de compression—traction uniaxiale, de 1’essai hydrostatique & 650MPa et
de l'essai triaxial & 50MPa de pression de confinement ont été effectuées. Leurs résultats ont
été comparés avec ceux issus de I'expérimentation. Les simulations des essais de compression—
traction uniaxiale nous permettent de calibrer les paramétres associés au comportement adou-
cissant en traction (¢ et ;) et au glissement (o, C, ®; et ®.). Nous avons utilisé ensuite les
simulations hydrostatiques & 650MPa pour calibrer la limite de déformation élastique €44,
ainsi les coefficients de raideur normale de la loi EPT ({1, (2) et de la loi EPE ((1, (2, (3)-
Ces simulations hydrostatiques nous montrent également la nécessité de 'utilisation les lois
d’interaction de type élastique - plastique - endommageable lorsque le comportement com-
pactant du béton est sollicité. Enfin, la simulation de 'essai triaxial & 50MPa a clos ’étape
de la calibration par la détermination la valeur du coefficient A du critére de Mohr — Coulomb
modifié.

Une fois les paramétres calibrés, les simulations triaxiales aux 50MPa et 650MPa ont été
utilisées pour comparer la capacité de reproduction du comportement du béton de deux lois
EPT et EPE. D’un point de vue qualitatif, la loi EPE reproduit mieux le comportement du
béton a la fois pour les essais triaxiaux a 50 et 650MPa, en particulier la transition contractante
- dilatante du comportement volumique. La loi EPE est donc le meilleur choix pour simuler
les essais triaxiaux sous différents niveaux de pression de confinement (jusqu’a 650MPa), en
gardant les mémes valeurs des parameétres.

Du point de vue quantitatif, les prédictions du modéle numérique ont pu étre comparées
avec des résultats expérimentaux issus de la littérature. Les courbes de contrainte—déformation
et de comportement volumique du béton sont donc quantitativement reproduites par notre
modéle numérique. L’évolution des propriétés locales du modéle peut étre également observée.
L’évolution da la nature des forces d’interaction nous permet d’expliquer correctement la ré-
ponse macroscopique de ’échantillon. Par exemple, le comportement fragile est essentiellement
controlé par un grand nombre des forces d’interaction en état de traction. Leur disparition
correspond & ’apparition de la transition ductile lorsque la pression de confinement augmente.
De plus, le processus de compaction est essentiellement controlé par la partie plastique — dur-
cissant de la force d’interaction en compression. L’orientation de la macro—fissure générée est
comparable avec la bande de compaction observée dans I’expérimentation.

Simulation du comportement des bétons humide et saturé

Le modéle discret validé pour le béton sec a été couplé avec un modéle d’écoulement com-
pressible pour simuler le comportement non-drainé du béton en présence d’eau interstitielle.
Nous avons pour cela utilisé les bases d’'un modéle de couplage en cours de développement
au laboratoire 3S-R [21]. L’échantillon numérique est discrétisé en tétraddres constituants des
unités élémentaires d’espace poral. Les conductances dans le réseau de connectivités sont cal-
culées d’aprés la géomeétrie des connectivités selon le concept de rayon hydraulique (équation
4.16). Nous avons modifié¢ le modeéle d’écoulement pour simuler un fluide compressible, ainsi
que le schéma d’intégration : implicite pour Catalano [21], explicite dans notre cas. En outre,
nous avons proposé ce couplage pour modéliser non seulement le comportement du béton
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saturé mais également le comportement avec différents degrés de saturation.

Aprés avoir la valeur du facteur de la conductance, qui a pour but d’assurer la stabilité
du schéma de fluide, le modéle couplé est utilisé pour simuler le comportement triaxial non —
drainé du béton a différents niveaux de confinement. De plus, les simulations avec différents
degrés de saturation et différentes valeurs de module de compressibilité du fluide ont été
effectuées. La réponse du modéle a été analysée en terme de courbes contrainte — déformation,
de courbes de comportement volumique, de courbes d’évolution de la pression interstitielle,
de la distribution de la pression dans les pores et de la rupture au sein de 1’échantillon.

Les résultats des essais triaxiaux pour faible confinement (jusqu’a 50MPa) prouvent que le
modéle couplé est capable de modéliser le comportement non - drainé du béton saturé avec un
fluide interstitielle compressible. Néanmoins, les simulations des essais triaxiaux non-drainés
du béton saturé pour fort niveau de confinement (supérieur & 50MPa) ne se rapprochent
des résultats expérimentaux q’au prix d’une compressibilité du fluide plus faible que celle de
I’eau. En effet, I’étude de 'influence de la compressibilité de ’eau sur la réponse du modéle
sous fort confinement nous montre que le comportement déviatoire du modéle s’approche
de celui observé de l'expérimentation lorsque le fluide devient moins compressible (By =
20GPa). L’étude de l'influence du degré de saturation initial du modéle sur la réponse du
modéle montre que la non-saturation initiale est I’élément explicatif des tendances observées
expérimentalement. De plus, les pressions dans les pores observées semblent identiques, cette
distribution est similaire & celle observée dans les essais non - drainés expérimentaux sur
les géomatériaux saturés. Par ailleurs, nous avons montré que la contrainte effective était
une variable pertinente pour décrire le comportement du béton humide par un état limite
intrinséque indépendant du degré de saturation.

Perspectives

Le modéle discret développé dans ce travail montre une bonne capacité a reproduire le
comportement quasi-statique du béton sec pour fort niveau de confinement. Cependant, il reste
quelques points & améliorer, par exemple, la différence entre le pic de contrainte numérique et
celui expérimental, la valeur maximale de la contraction numérique. Ainsi, I’évolution de la
macro-fissure dans I’échantillon numérique avec I'augmentation du confinement demanderait
une nouvelle étude plus fine.

Concernant les possibilités envisageables du modéle numérique, on peut également faci-
lement réaliser & nouveau la simulation de nombreux types d’essais, par exemple, les essais
proportionnels, les essais sous chargements cycliques et sous chargements dynamiques. De
plus, il serait intéressant d’ajouter dans ce modéle une loi d’interaction entre les éléments
d’armature pour appliquer & I’étude de la réponse des structures en béton armé réelles.

Concernant le couplage Eléments Discrets - Fluide, ce travail est une des premiéres briques
posées dans le code YADE pour étudier les milieux cohésifs — frictionnels (béton et roches).
Dans le temps imparti de cette thése, nous avons fait le maximum dans le développement
de ce couplage, cependant, il reste des points a approfondir. Il serait nécessaire d’améliorer
le modéle d’écoulement compressible pour que le couplage soit capable de reproduire plus
précisément le comportement sous sollicitations extrémes des bétons humides et saturés. Des
investigations complémentaires sont nécessaires pour bien comprendre pourquoi la compres-
sibilité du fluide doit étre réduire artificiellement. Nous pouvons cependant citer quelques
pistes de réflexion : réles différenciés des porosités ouvertes et fermées, et diminution de la
compressibilité apparente lorsque le fluide est piégé dans une matrice poreuse. Le code de
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calcul du couplage demanderait & étre optimisé pour gagner du temps de simulation. En-
fin, ce couplage pourrait étre appliqué potentiellement dans de nombreux autres domaines
concernant les matériaux humides, par exemple, en ingénierie civile (comportement des ou-
vrages sous l'eau, des réservoirs), en exploitation miniére et pétrolicre (stabilité des talus de
mine, stabilité et consolidation du fond de sédiments,...) ou bien encore en environnement (la
diffusion des polluants dans sols). En effet, les phénomeénes associés a la présence du fluide
dans les milieux granulaires, par exemple, les changements de phase liés aux variations de
température, la consolidation drainée/non-drainée, I’écoulement du fluide dans les fractures,
la perte de la cohésion et du frottement intergranulaire sont des phénomeénes complexes pour
lesquels les modéles micromécaniques sont des outils pertinents.
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