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RESUME

Dans le contexte actuel, où la production d'énergie doit être décarbonée et la gestion des ressources
en eau potable est vitale, la durabilité des ouvrages hydrauliques est un enjeu crucial. Cependant, une
partie du parc mondial des barrages en béton est atteint de Réaction Alcali-Granulat (RAG). Cette réac-
tion chimique entre les di�érents constituants du béton engendre la production de gels expansifs dans les
granulats, ce qui provoque un gon�ement et une diminution des propriétés mécaniques du béton. Dans un
ouvrage hydroélectrique, ces e�ets modi�ent le champ des contraintes initiales, ce qui peut compromettre
la stabilité de l'ouvrage, mais aussi entraîner un dysfonctionnement des organes de gestion des crues et
de production électrique. Lorsque la sécurité de l'ouvrage n'est plus assurée, le maître d'ouvrage doit
entreprendre d'importants travaux de confortement, voire se résoudre à l'arrêt de son exploitation. Il doit
donc disposer d'outils d'aide à la décision performants, tels que des modèles capables de calculer le com-
portement de l'ouvrage et de l'extrapoler en fonction de l'état d'avancement de la pathologie. Cette thèse
a pour objectif de proposer un modèle d'homogénéisation non-linéaire permettant le calcul à l'échelle de
l'ouvrage. Ce modèle est basé sur des hypothèses de mécanismes se produisant à l'échelle mésoscopique,
émises à partir des données issues d'un programme expérimental original.

Ce programme expérimental a consisté en l'étude en laboratoire du couplage entre la RAG et le �uage
dans le cas représentatif d'un ouvrage réel. Deux bétons qui ne se di�érencient que par la réactivité de
leurs gravillons, ont été formulés. Les éprouvettes cylindriques 11x22 cm ont été conservées dans une
solution d'hydroxyde de sodium pendant la totalité du programme expérimental a�n d'assurer un déve-
loppement continu de la réaction. Après les 28 premiers jours de cure à 20◦C, elles ont été maintenues à
38◦C a�n d'accélérer la réaction. Une fois 75% du potentiel de gon�ement du béton réactif atteint, une
partie des éprouvettes a été placée sous chargement constant de compression uniaxiale correspondant à
30% de la résistance en compression des bétons. Des capteurs à �bre optique résistants aux conditions de
conservation sévères ont été utilisés pour enregistrer les déformations longitudinales et orthoradiales des
éprouvettes. Les résultats montrent que le �uage du béton réactif est plus important quand la réaction est
en cours de développement. Le chargement entraine non seulement un arrêt du gon�ement mais aussi sa
résorption d'environ 50% de la valeur avant la mise en charge. Ce gon�ement, empêché et partiellement
résorbé, est reporté dans les directions libres, où des déformations supérieures au cas non chargé sont
observées. Bien que la réaction chimique soit achevée, un surplus de gon�ement volumique de 8% a été
observé après décharge sur les éprouvettes réactives.

Ces comportements peuvent s'expliquer par un état de contraintes dans la matrice qui di�ère au voi-
sinage du granulat et dans les zones plus éloignées. L'originalité du modèle d'homogénéisation non-linaire
qui a été développé réside d'une part dans la prise en compte analytique d'un �uage non homogène de
la matrice et d'autre part de critères de �ssuration locaux à l'interface matrice-inclusions. Ce modèle
permet le couplage des réactions de gon�ement interne avec les déformations di�érées du béton et la
micro-�ssuration pour tout type de chargement. Une fois implanté dans un logiciel de calcul aux élé-
ments �nis, les résultats du modèle sont comparés avec ceux issus d'un modèle mésoscopique purement
numérique comportant les lois de comportement local. Le modèle a fait l'objet de deux applications. La
première a permis de reproduire les résultats du programme expérimental et la deuxième le comportement
d'un ouvrage réel.

Mots clés : Réaction Alcali-Granulats / Fluage / Capteurs à �bre optique / Modèle numérique /
Homogénéisation / Micro-mécanique
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ABSTRACT

Nowadays, the production of a low-carbon energy and fresh water management are essential. Conse-
quently, the sustainability of hydropower schemes is a vital issue. However, some concrete dams around
the world are a�ected by Alkali-Aggregates Reaction (AAR). This chemical reaction between the concrete
components generates an expansive gel in the aggregates, that induces a swelling and the decrease of the
mechanical properties of the concrete. The AAR development in the structure can change its initial stress
�eld, which compromises the stability, but also the failure of the spillway and hydropower production.
A critical safety of the structure leads the site supervision to engage important reinforcement works and
if needed, to stop the operations. So, performance models and decision-support tools are needed. These
tools must be able to compute and extrapolate the behavior of the structure during AAR. The main
objective of this PhD thesis is to propose a non-linear homogenization model which couples creep and
AAR at mesoscale while allowing the structural computing. This model rests on assumptions on the
mesoscopic behavior made thanks to data provided from an original experimental program.

The chronology of this experimental program was designed to be representative of a real case. To study
the e�ects of the AAR on the creep of the concrete, two concretes were designed in order to be similar
except for the reactivity of larger particles. The immersion of 11x22 cylinder specimens in a sodium-
hydroxide solution during all the program allows the continuous development of the reaction. After a
curing of 28 days at 20◦C, the velocity of the reaction was accelerated by an increase of the temperature
at 38◦C. Once reached 75% of the total free swelling potential, some specimens were studied under a
constant uniaxial loading corresponding to 30% of the compressive strength at the date of the loading.
The strains evaluation in the longitudinal and orthoradial directions was performed by optic �ber sensors
resistant to the severe conditions of the program. The strains evolutions show that during AAR, the
creep of the reactive concrete is faster than the non-reactive one. The swelling in the loading direction
was stopped by the load application and induced a resorption of about 50% of the free swelling. This
inhibited and resorbed swelling was reported in the free to swell directions, where higher swelling of the
loaded specimens than the unloaded was reported. After unloading, we observed a volumetric swelling
8% higher than for reactive concrete specimens.

The behavior of the reactive concrete can be explained by stress in the matrix that is di�erent around
the aggregates and in zones further away. The model's originality consists in considering analytically this
non-homogeneous stress state on the creep of matrix and on its permanent strains. To this end, cracks
criteria are de�ned at the interfacial zone between the matrix and the aggregates, the coupling between
chemical swellings, long terms strains and non-linear local behavior were then automatically considered.
Once implemented in a �nite elements analysis software and its results veri�ed by comparison with a
mesoscopic numerical model, the model was used in two applications. The �rst one managed to repro-
duce the results found in the experimental program, while the second one consisted of computing and
extrapolating the behavior of a real dam a�ected by AAR.

Key-words : Alkali Aggregates Reaction / Creep / Optic �ber sensors / Numerical modeling / Ho-
mogenization / Micro-mechanic
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CONTEXTE GENERAL





Le sixième rapport du GIEC (Groupe d'Experts Intergouvernemental sur l'Evolution du Climat) fait
état d'une situation alarmante quant aux conséquences qu'aura, dans les prochaines années, le dérègle-
ment climatique sur l'environnement (IPCC 2021). A�n de limiter ses e�ets, déjà présents et en partie
irréversibles, il est nécessaire que la production d'énergie de demain soit moins carbonée. Cela passe par le
développement et la généralisation de l'utilisation des énergies renouvelables, telles que le photovoltaïque,
l'éolien, l'hydro-électricité, et le nucléaire.

En 2020 en France, le parc hydroélectrique représente une puissance de production de 25,7 GW, soit
20% de la production nationale (Gouvernement Français 2022). Il est donc nécessaire de développer cette
production, mais surtout d'assurer la durabilité des installations déjà en exploitation sur le territoire. Il
existe divers moyens de production hydroélectrique. Les installations dites � centrales de lac � sont celles
qui permettent une production d'électricité avec une moindre dépendance aux conditions hydrologiques,
puisqu'elles disposent de réservoirs de stockage fermés par des barrages.

Cependant, les barrages ne sont pas utilisés que pour la production hydroélectrique. En e�et, ils sont
aussi un rouage majeur des réseaux d'irrigation et d'approvisionnement en eau potable. Ainsi en France
métropolitaine, sur les 512 barrages dont la hauteur dépasse 15 mètres, 50% sont exploités pour des �ns
de production hydroélectrique, 19% pour de l'irrigation et 18% pour l'alimentation en eau. Le reste se
répartit à l'écrêtement des crues, le loisir et la navigation. Cependant, ce parc hydraulique est vieillissant
puisque seulement 16% des ouvrages ont moins de 30 ans et 55% ont plus de 50 ans (CFBR 2012). La
durabilité de ces ouvrages d'art, qu'ils soient anciens ou plus récents, est donc une nécessité environne-
mentale, en renforçant la production d'énergie non carbonée, mais aussi sociétale, en assurant le stockage
d'eau douce et la sécurité des populations en aval des retenues d'eau.

Un barrage est caractérisé par sa hauteur, son type (poids, voûtes, contreforts) mais aussi par son maté-
riau constitutif. Dans le monde, les barrages en remblais sont les plus courants. En France, la répartition
est plus égalitaire et les ouvrages en béton représentent 55% du parc français de barrage de plus de 15
mètres de haut. Le béton est un matériau composite constitué de granulats et d'une matrice cimentaire
qui se rigidi�e suite à l'hydratation du ciment. Dans certains cas, le béton peut être atteint d'une pa-
thologie que l'on nomme Réaction Alcali-Granulats ou RAG. En synthétisant, il s'agit d'une réaction
chimique entre certains types de granulats et les alcalins (sodium et potassium) apportés par le ciment.
Cette réaction ne se développe que lorsque le béton est su�samment humide. Il en résulte la formation
d'un gel expansif. En se développant, ce gel va entraîner un gon�ement du béton et une dégradation de
ses propriétés mécaniques.

La découverte des premiers cas de RAG date de 1942 (Stanton 1942), suite à l'observation de dégra-
dations de voiries en béton. Malgré cette découverte ancienne, les mécanismes physico-chimiques la réac-
tion n'ont été identi�és avec précision qu'au milieu des années 70 (Diamond 1975). Cette identi�cation,
associée à une compréhension plus poussée des mécanismes, a abouti au début des années 90 à la ré-
daction des premières recommandations pour prévenir l'apparition de la RAG, par exemple en France
celles du Laboratoire Central des Ponts et Chaussées (LCPC)(1994). Bien que la majorité des barrages
ait été construite avant ces recommandations, le nombre d'ouvrages atteints de cette pathologie demeure
toutefois, et heureusement, restreint, avec 78 cas identi�és à travers le monde en 1992, dont 5 en France
(Charlwood 1994). Les chi�res actuels ne sont pas disponibles, mais ces nouveaux cas restent limités aux
ouvrages construits avant la parution des diverses recommandations et pour lesquels la présence de RAG
n'était pas encore authenti�ée en 1994.

Les premiers signes de RAG sur les barrages ne sont visibles, généralement a minima, qu'une dizaine
d'années après la construction de l'ouvrage. La présence de la pathologie se traduit par des déplacements
irréversibles de l'ouvrage, qui sont la conséquence du gon�ement du béton induit par la réaction. Ces
déplacements peuvent perdurer pendant plus de 50 ans et sont quanti�ables par les dérives qui sont obser-
vées sur les mesures e�ectuées avec les divers systèmes d'auscultation. De plus, quand les gon�ements de-
viennent signi�catifs, des désordres peuvent apparaître et compromettre l'exploitation de l'ouvrage. Dans
le cas des barrages hydroélectriques, les gon�ements peuvent ainsi venir désaxer les turbines. Comme en
1977 dans l'usine de Moxoto (Brésil), ils peuvent alors être à l'origine du blocage des turbines, ce qui
entraîne une incapacité de production d'énergie. Cependant ces dommages sont mineurs en comparaison
des e�ets que peut provoquer la réaction vis-à-vis de la sûreté de l'ouvrage. Par exemple, dans le cas du
barrage de Mactaquac (Canada), les e�ets de la RAG ne se sont pas restreints à une perturbation de la
production électrique, le développement de la pathologie a aussi a�ecté le fonctionnement des organes
d'évacuation des crues. En e�et, pour cet ouvrage, les vannes mobiles de l'évacuateur de crue étaient
bloquées par le gon�ement du béton induit par la RAG. Dans le cas des barrages voûtes, où la stabilité
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de l'ouvrage repose sur la transmission de la poussée hydrostatique aux appuis de rives, des modi�ca-
tions de l'état de contraintes se produisent avec le développement de la RAG. Elles peuvent amener à
l'ouverture de �ssures dans le béton à proximité de ce contact, et remettre en question la stabilité de
l'ouvrage. Dans ces barrages, le développement de RAG se traduit par une dérive des données d'ausculta-
tion, un exhaussement de la crête ainsi que le déplacement/basculement vers l'amont de l'ouvrage. Pour
les barrages poids, les gon�ements entraînent une augmentation des contraintes au sein de l'ouvrage et
un exhaussement de la crête. Dans ce type de barrage, la réaction peut aussi amener à une �ssuration du
contact horizontal entre la fondation et l'ouvrage. Les sous-pressions qui sont induites par cette ouverture
peuvent alors provoquer le glissement de l'ouvrage (Charlwood 1994).

Lorsque les gon�ements de RAG modi�ent le comportement de l'ouvrage et risquent de remettre en
cause sa stabilité des travaux de grandes ampleurs peuvent être entrepris. Par exemple, dans le cas du
barrage poids du Chambon (France), Electricité de France (EDF) a mis en ÷uvre d'importants travaux de
confortement dans les années 90. Ces derniers ont consisté à injecter les �ssures en pied du parement aval
avec du mortier, cela a�n de rétablir la stabilité de l'ouvrage, et à construire un nouvel évacuateur de crue,
l'ancien ayant été totalement bétonné suite à des signes d'un futur dysfonctionnement. Une membrane
étanche a également été installée sur le parement amont, a�n d'éviter des pressions interstitielles dans
les �ssurations induites par les gon�ements du béton. En�n, 8 traits de scies verticaux ont été e�ectués
a�n de relâcher les contraintes au sein de l'ouvrage qui menaçaient la stabilité de l'appui en rive gauche.
Des campagnes d'investigation e�ectuées entre 2007 et 2010 et un calcul aux Eléments Finis de l'ouvrage,
ont montré les e�ets béné�ques de ces travaux de comportement (Chulliat et al. 2013b). Cependant, les
résultats ont aussi remis en cause la stabilité de l'ouvrage au séisme, ainsi des travaux supplémentaires
ont été menés entre 2013 et 2014.

Les maîtres d'ouvrage doivent justi�er de la stabilité de leurs ouvrages auprès d'organismes gouver-
nementaux, par exemple en France, les Directions Régionales de l'Environnement, de l'Aménagement
et du Logement (DREAL). Dans le cas où les relevés d'auscultation montrent des dérives importantes
ou un comportement inexplicable par de simples e�ets hydrostatiques (liés aux variations du niveau
d'eau du réservoir) et thermiques (liés aux variations de température de la structure), des calculs de
justi�cation d'ouvrage peuvent être e�ectués. Dans la majorité des cas, ils consistent à un calcul aux
Eléments Finis de l'ouvrage où le modèle numérique permet d'expliquer le comportement réel de l'ou-
vrage, et de justi�er ou non de sa stabilité. Ces calculs permettent aussi de prédire le comportement
de l'ouvrage dans les années futures. Dans certains cas, des données matériaux sont manquantes pour
e�ectuer ce calcul numérique, une campagne d'essais en laboratoire sur des carottes prélevées sur l'ou-
vrage est alors associée à ce calcul a�n de compléter les données. En e�et, ces prélèvements permettent
de déterminer les caractéristiques mécaniques du béton et de con�rmer la présence d'une pathologie ainsi
que son état d'avancement. Ces résultats permettent alors de justi�er certaines hypothèses prises dans le
modèle numérique. Sur la base de ces simulations, di�érentes décisions peuvent être prises : abaisser le
niveau de retenue, et par conséquent assumer une perte de production hydroélectrique, entreprendre des
travaux mineurs de réfection, ou des réparations de grandes ampleurs, voire mettre l'ouvrage hors service.

Les logiciels de calcul aux Eléments Finis sont donc des outils d'aide à la décision très importants. Il
est par conséquent primordial que le modèle utilisé soit en capacité de reproduire les comportements
observés avec le plus de réalisme possible. A l'heure actuelle, il existe de nombreux modèles plus ou
moins sophistiqués et réalistes. Néanmoins, si certains d'entre eux sont utilisés en tant qu'outil d'aide à la
décision, ceux-ci présentent des lacunes notamment le couplage de la RAG avec d'autres mécanismes gé-
nérateurs de déformations di�érées comme le �uage. Dans ces modèles, le couplage est e�ectué à l'échelle
macroscopique du matériau béton. La calibration de tels modèles est contraignante, car elle requiert une
lourde campagne d'essais. En e�et, ces essais doivent être e�ectués pour tous les types de béton constitu-
tifs de l'ouvrage. La plupart du temps, les modèles utilisés dans les calculs de stabilité, autres que ceux
couplant RAG et �uage, sont des modèles simpli�és.

C'est dans ce contexte de durabilité et de sûreté des ouvrages hydrauliques que Tractebel et le LMDC
(Laboratoire Matériaux et Durabilité des Constructions) ont souhaité collaborer. En e�et, Tractebel, an-
ciennement "Coyne et Bellier", est un bureau d'étude mondialement reconnu pour son expertise sur les
ouvrages hydrauliques, avec plusieurs centaines de projets portant sur des ouvrages hydrauliques, allant
de la conception à la mise en place d'une solution d'auscultation et au suivi des travaux de confortement.
Le LMDC est quant à lui reconnu, entre autres, pour son expertise sur le comportement mécanique des
bétons et ses di�érentes pathologies. Cette volonté de partenariat, alliant des compétences complémen-
taires des deux entités, a donc abouti à ce travail de thèse réalisé dans le cadre d'une convention CIFRE.
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L'objectif global de cette thèse est de proposer un nouveau modèle phénoménologique prenant en compte
le couplage �uage et RAG et capable d'être un outil performant d'aide à la décision des ouvrages atteints
de RAG. La réussite de cet objectif passe par trois étapes. La première consiste à étudier le �uage du
béton atteint de RAG en laboratoire. Les essais doivent être e�ectués dans des conditions représentatives
de celles de l'ouvrage, ceci a�n de mieux appréhender les couplages et de formuler des hypothèses sur les
mécanismes à l'origine des comportements observés sur les ouvrages. Pour cela, cette campagne d'essais
de �uage en compression uniaxiale se distinguera des campagnes précédentes par un chargement dit �
tardif �, à savoir que le chargement causant le �uage du béton sera appliqué après l'apparition d'un
gon�ement libre signi�catif de RAG. En outre, les conditions de conservation sous �uage devront être
telles qu'elles permettent la poursuite de l'évolution de la réaction sous charge, comme cela se produit
in situ. La seconde étape consiste en la mise au point d'un modèle non-linéaire implanté dans un code
Eléments Finis. Ce modèle doit prendre en compte l'état de contraintes induit par la réaction à l'échelle
mésoscopique, les lois de comportement de chaque phase constitutive du béton, à savoir les granulats
réactifs et la matrice constituée du reste du béton, ainsi que leurs interactions mécaniques via un shéma
d'homogénéisation. La troisième étape consiste à utiliser le modèle mis au point sur ces principes pour
modéliser le comportement d'un ouvrage réel de type barrage voute. En se basant sur les données d'aus-
cultation et les campagnes d'essais sur les carottes issues de l'ouvrage, le modèle devra permettre de
retrouver le comportement de l'ouvrage depuis le début des mesures et si c'est le cas il pourra être utilisé
pour prédire son comportement futur.

Le premier chapitre de ce manuscrit constitue un état de l'art de la RAG, allant de la description de ses
mécanismes aux conséquences sur le comportement mécanique du béton. Les di�érentes méthodes pour
modéliser la réaction seront aussi présentées et discutées, ainsi que leurs limites. Ce chapitre fera aussi
état des connaissances des mécanismes et des modélisations des déformations di�érées du béton, à savoir
le retrait et le �uage du béton. En�n, les systèmes de mesures utilisés usuellement pour quanti�er les
déformations induites par la RAG et les déformations di�érées du béton seront décrits. Nous présenterons
en�n une technologie récente et prometteuse utilisant la �bre optique, qui pourrait constituer une alter-
native aux systèmes de mesures usuels (capteur LVDT et jauges électriques) souvent inutilisables dans les
conditions de conservation sévères exigées par un programme expérimental impliquant une accélération
thermo-chimique.

Le deuxième chapitre présentera le programme expérimental d'un béton atteint de RAG dans le cas
du chargement � tardif � de compression uniaxiale mentionné précédemment. Cette campagne d'essai a
pour objectif de fournir des données originales pour permettre de mieux comprendre les mécanismes à
l'origine des comportements observés sur ouvrage réel. Ces données sont évidemment essentielles dans la
perspective du travail de modélisation. Cette étude réalisée en laboratoire se caractérise par une chro-
nologie de conditions de conservation les plus représentatives possibles de celles du cas réel. Les choix
des di�érentes phases de cette chronologie de conditions Thermo-Hydro-Chemo-Mécaniques seront donc
détaillés et justi�és. A�n de quanti�er séparément les e�ets de la RAG et du �uage, le même programme
d'essai sera mené sur un béton réactif et sur un béton non réactif. Les moyens mis en ÷uvre pour assurer
le maintien des conditions de conservation et l'instrumentation des échantillons par des capteurs à �bre
optique seront détaillées. L'analyse et l'exploitation des évolutions des déformations longitudinales et
orthoradiales permettront d'établir des hypothèses sur les mécanismes se produisant à l'échelle mésosco-
pique, et expliquant les divers comportements, libre ou sous charge, du béton atteint de RAG.

Le troisième et dernier chapitre sera consacré au modèle analytique utilisé et adapté au couplage �uage-
RAG lors de cette thèse. Ce modèle doit permettre de modéliser le comportement d'un béton atteint
de RAG, quel que soit le type de sollicitation. Les hypothèses sur lesquelles se base la loi de compor-
tement analytique non linéaire utilisée dans ce modèle seront en premier lieu explicitées : Les champs
de déformations élastiques et anélastiques, ainsi que la façon de les exprimer pour décrire au mieux le
comportement d'un béton atteint de RAG seront présentés en suivant. Le modèle homogénéisé analyti-
quement sera ensuite confronté à un modèle de béton basé sur l'approche numérique mésoscopique (pour
lequel granulats réactifs et matrice sont maillés). Une seconde étape de validation consistera à véri�er sa
capacité à modéliser les di�érents comportements obtenus durant l'étude expérimentale. En�n, une pre-
mière application du modèle parachèvera ce travail de thèse. Elle résidera en un recalcul et une prédiction
du comportement d'un ouvrage réel atteint de RAG. Les conclusions et des perspectives clôtureront ce
mémoire.





Chapitre 1

ETAT DE L'ART





1.1 Introduction

La présence de RAG sur divers ouvrages à travers le monde et les conséquences néfastes constatées
sur leur comportement ont incité la communauté scienti�que à chercher à identi�er les mécanismes à
l'origine du phénomène, à comprendre et à quanti�er ses e�ets à l'échelle du matériau et de la structure,
avec pour objectif d'être capable de les modéliser.

Dans la première partie de cette synthèse bibliographique, la réaction chimique RAG à l'origine de la
production d'un gel expansif, les conditions nécessaires à son initiation et à son développement, ainsi que
les facteurs in�uents seront détaillés. Les conséquences sur le comportement mécanique du béton et de la
structure seront ensuite présentées.

Di�érents modèles intégrant les mécanismes chimiques de la RAG et reproduisant ses e�ets mécaniques
sur le matériau existent à l'heure actuelle. Ils peuvent être regroupés par famille de par les hypothèses,
principes de base, paramètres d'entrée et formulations qu'ils ont en commun. Nous présenterons respec-
tivement les modèles basés sur la réaction chimique, le gon�ement du béton, les pressions internes ou le
développement du gel produit par la réaction. Cette partie se conclura par une discussion sur les avan-
tages et les limites des diverses familles de modèles et leur capacité à prendre en compte les couplages
entre RAG et �uage qui interviennent dans le cas des ouvrages.

Le comportement di�éré des bétons sera ensuite abordé à travers une synthèse de l'état des connais-
sances du retrait et du �uage, avec les hypothèses sur les mécanismes et les paramètres in�uents. Comme
pour la RAG, de nombreuses études expérimentales ont permis de mettre au point de multiples modèles.
Nous présenterons quelques modèles de �uage et nous discuterons de la possibilité d'intégrer leur couplage
avec la RAG.

En�n, dans l'optique de proposer un programme expérimental permettant de fournir des données ori-
ginales de �uage d'un béton atteint de RAG dans le cadre de cette thèse, nous recenserons, dans une
dernière partie, les di�érentes techniques d'extensométrie existantes capables de mesurer les déformations
de �uage et de RAG. Parmi ces techniques, un nouveau type de système de mesure, les capteurs à �bre
optique dont l'utilisation paraît prometteuse fera l'objet d'une description détaillée
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1.2 La Réaction Alcali-Granulats : du mécanisme aux conséquences
sur le comportement di�éré du béton

La RAG est une réaction chimique en deux étapes qui seront présentées et développées dans une
première partie. Il s'agit d'une pathologie endogène du béton dont le développement n'est possible que
si certaines conditions sont réunies. Ces conditions seront détaillées ainsi que les facteurs qui in�uencent
son évolution. En�n, les e�ets et conséquences mécaniques de cette réaction à l'échelle mésoscopique et
macroscopique du matériau béton seront décrits.

1.2.1 Mécanismes réactionnels

Les chercheurs s'accordent sur le fait que la RAG est une réaction chimique qui se produit suivant un
processus en deux étapes (Diamond et al. 1981) :

1. Une attaque chimique des granulats par les ions hydroxyles et alcalins, qui entraîne la formation
d'un gel silico-alcalin ;

2. Une expansion de ce gel au sein de la porosité de la matrice cimentaire fait suite à la sorption
du liquide présent dans la solution interstitielle, qui peut donner lieu à des gon�ements macrosco-
piques du béton.

1.2.1.1 Étape 1 : Attaque de la silice des granulats

L'hypothèse concernant le processus de la première étape de la RAG proposée par Dent-Glasser &
Kataoka (1981) et Poole (1992) fait désormais consensus. La RAG est une attaque de la silice présente
dans les granulats de nature siliceuse par les ions hydroxyles et alcalins de la solution interstitielle. Cette
réaction chimique entraîne la formation d'un gel silico-calco-alcalin. Ce processus réactionnel se divise en
trois phases, schématisées en �gure 1.15 et détaillées en suivant :

- PHASE 1 : Les ions hydroxyles (OH−) attaquent les liaisons siloxanes (équation 1.1) et les ponts
silanols (équation 1.2) de la fraction siliceuse des granulats ;

≡ Si−O− Si ≡ + 2OH− → ≡ Si−O− +O− − Si ≡ + H2O (1.1)

≡ Si−OH+ OH− → ≡ Si−O− + H2O (1.2)

- PHASE 2 : Une fois la surface de la silice réactive ionisée, une migration des ions alcalins (Na+

et K+) de la solution interstitielle vers les granulats se produit ;

- PHASE 3 : Les ions Ca++ indispensables à la formation du gel silico-calco-alcalin sont à alors
incorporés dans la réaction (Diamond 1981).

Phase 1
attaque de la surface

par les ions OH-

Phase 2
introduction des ions

Na+

Phase 3
intorduction des ions

Ca++

Si4+

0--

Na+

Ca++

OH-

Surface du granulat

Gel formé

Figure 1.1 � Processus d'attaque chimique des granulats amenant à la formation du gel (Dans
Godart & Le Roux (2008) d'après Poole (1992))
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1.2.1.2 Étape 2 : Expansion des gels et gon�ement du béton

Les mécanismes de l'étape 2 de la RAG à l'origine de l'expansion du gel et le gon�ement du béton
qui en découle, n'ont pas toujours faitl'unanimité. Il est donc important de présenter les di�érentes hy-
pothèses proposées par di�érents chercheurs pour expliquer l'expansion du gel et les gon�ements associés :

- Hypothèse de la dissipation du gel (Jones 1988) ; les gon�ements mésoscopiques sont le ré-
sultat d'une impossibilité de dissipation du gel dans la porosité connectée de la matrice cimentaire.
Ce phénomène est observable dans le cas où la cinétique de formation du gel est supérieure à celle
de sa dissipation dans la porosité connectée (�gure 1.2a).

- Hypothèse du gon�ement des corps poreux (Couty 1999) ; par consommation de la silice
des granulats (zone 1 dans la �gure 1.2b), leurs surfaces deviennent poreuses (zone 2 dans la
�gure 1.2b). Cette porosité o�re un espace disponible au développement du gel, ce qui entraîne
une augmentation de volume du granulat (zone 3 dans la �gure 1.2b). Ce gon�ement des granulats,
dont les c÷urs demeurent sains, provoquent des �ssures orientées radialement dans la matrice.

- Hypothèse des pressions osmotiques (Dent-Glasser & Kataoka 1981) ; les gon�ements
sont la conséquence de la sorption de la solution interstitielle par le gel en développement. Le �ux
liquide entraîne des pressions au sein de la porosité qui provoquent la �ssuration de la matrice et
le gon�ement du béton (�gure 1.2c).

- Hypothèse de la double couche électrique(Prezzi et al. 1997) ; à la surface de particules
de gel, sont présentes deux couches électriques superposées dont l'une est dite di�use 1.2d), la
deuxième est dite de Stern et est plus chargée ioniquement que la première (b, comme illustré
sur la �gure 1.2d). Ces deux couches électriques ne possèdent pas le même potentiel chimique. La
répulsion électrochimique créée par cette di�érence de potentiel engendre un plan de cisaillement
(2 dans la �gure 1.2d) qui se traduit par un gon�ement à l'échelle du béton.

- Hypothèse des potentiels chimiques (Dron et al. 1998) ; Dans le cas où les potentiels chi-
miques de la solution interstitielle et du béton sont similaires, le gel peut précipiter autour de la
silice des granulats. Cette précipitation du gel entraîne une pression qui se traduit par le gon�e-
ment du béton.

(a) Hypothèses de la dissipation du gel
d'après Jones (1988)
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(b) Hypothèse du gon�ement des corps po-
reux d'après Couty (1999)
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(c) Hypothèse des pressions osmotiques
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(d) Hypothèse de la double couche électrique
d'après Prezzi et al. (1997)

Figure 1.2 � Schématisation des di�érentes hypothèses sur le développement des gels d'après
Godart & Le Roux (2008)
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1.2.2 Conditions nécessaires

Malgré la diversité des hypothèses concernant l'origine de la propagation du gel, les auteurs sont una-
nimes vis-à-vis des conditions nécessaires à son apparition. Elles sont notamment énoncées par Diamond
(1975) :

- présence de silice réactive dans les granulats,
- quantité su�sante d'alcalins dans la totalité du béton,
- humidité relative interne du béton su�samment élevée.

1.2.2.1 La silice réactive

Il s'agit de la silice des granulats présente dans le mécanisme réactionnel. Elle est présente en plus
ou moins grande quantité dans les granulats en fonction de leur roche d'origine. Les recommandations
du Laboratoire Central des Ponts et Chaussées (L.C.P.C.) (1994), remplacées depuis par le fascicule de
documentation FD P18-464, établissent un classement des granulats selon leurs roches d'origine et leurs
potentiels de gon�ement. Ils sont ainsi classés selon une des trois catégories suivantes, en fonction de leur
réactivité aux alcalins (NF P18-594) :

- granulats non-réactifs (NR),
- granulats réactifss (Rs),
- granulats potentiellement réactifs à e�et de pessimum (PRP).

Selon Poyet et al. (2004) qui complètent une étude antérieure (Sellier et al. 1999), outre la nature mi-
néralogique des granulats, leur taille ont également une in�uence sur la RAG. En e�et, la distribution
granulaire du béton modi�e la cinétique de la réaction. Les granulats de petites dimensions étant distri-
bués de manière plus homogène, le temps nécessaire à la di�usion des alcalins de la porosité vers les sites
de silice réactive est considérablement réduit, ce qui a pour conséquence d'accélérer la réaction. Toujours
selon Poyet et al. (2004), la taille intervient non seulement sur la cinétique mais aussi sur le potentiel
de gon�ement du béton. En considérant une porosité connectée indépendante de la taille des granulats,
les plus volumineux d'entre eux provoquent un gon�ement plus lent, mais plus important. En e�et, leur
potentiel de gon�ement est supérieur à ceux de dimensions plus réduites. Le volume de gel produit est
plus important et comble la porosité connectée au voisinage de ces granulats, qui dans le cas des granulats
de taille plus modeste su�t à absorber la totalité du gel produit.

1.2.2.2 Les alcalins

Autres réactifs de la RAG, les alcalins sont majoritairement apportés par le ciment sous forme de
sulfates. Pour Dron et Brivot (1992, 1993) leur concentration au sein du béton conditionne l'initiation
de la RAG. Pour ces chercheurs, l'attaque de la silice réactive par les ions hydroxyles n'est possible que
dans le cas d'un pH élevé du béton, qui est la conséquence d'une forte concentration en alcalins au sein
de la solution interstitielle du béton. Une fois di�usés dans la solution interstitielle du béton, les alcalins
se transforment en oxydes de sodium et de potassium, respectivement Na2O et K2O. La concentration
de ces oxydes dans la solution interstitielle peut être estimée grâce à des formules empiriques (Brouwers
& Van Eijk 2003). Cependant, ces formules ne sont capables de prédire ces concentrations et ne sont
véri�ées expérimentalement que dans le cas d'un état stable du béton. En e�et, elles ne prennent pas en
compte le lessivage possible des alcalins, qui se traduit par la migration des ions alcalins de la porosité
vers le milieu extérieur (Bérubé et al. 2007).

La notion "d'équivalent Na2O" est conventionnellement utilisée (équation 1.3) pour établir un seuil limite
d'oxyde de sodium à ne pas dépasser a�n de limiter les risques d'apparition de la pathologie.

Na2Oeq = Na2O+ 0, 658K2O (1.3)

D'abord établi à 0.6% de la masse de ciment selon les recommandations du L.C.P.C. (1994), ce seuil est
depuis remis en question. En e�et, d'autres sources d'alcalins peuvent exister, à savoir un apport externe,
mais également des apports internes par des constituants du béton autre que le ciment : Certains granulats,
de par leur nature minéralogique (micas ou feldspaths), et certains adjuvants peuvent eux aussi fournir
une quantité supplémentaire d'alcalins (Berube et al. 2002). Il est donc préférable de calculer une teneur
totale en alcalins de la formulation de béton et �xer une valeur de seuil limite, souvent prise inférieure
à 3,5 kg/m3 de béton. Dans le cas où ce seuil ne peut pas être respecté, par exemple avec des ciments
avec une forte teneur en alcalins, la réactivité de la formulation à la réaction peut être testée par essais
accélérés (NF P18-454).

28



1.2.2.3 L'humidité relative

L'eau via l'humidité relative du béton est indispensable au développement de la RAG. L'humidité
relative est conditionnée par la formulation du béton par le biais du rapport Eeff/C (eau e�cace sur
ciment) et par l'hygrométrie ambiante du béton. Dans le cas des bétons à faible rapport Eeff/C, l'humidité
relative au sein de leur porosité sera initialement faible. L'eau étant le milieu réactionnel de la RAG, celle-
ci ne pourra s'amorcer. Cependant, d'après certains chercheurs (Baron et al. 1992), cette faible humidité
va de pair avec une augmentation de la concentration en alcalins dans la solution interstitielle, qui ampli�e
le risque de développement de la pathologie. L'eau intervenant aussi en tant que réactif, les chercheurs ne
s'accordent pas sur un seuil limite en dessous duquel la réaction est impossible. Poole (1992) considère
que la RAG ne peut avoir lieu en dessous de 70% d'humidité relative et que les conditions semblent
optimales au-dessus de 80%. Selon Multon (2003), ce seuil n'existe pas et la réaction se produit quelle
que soit l'humidité relative. L'amplitude des gon�ements est directement reliée à l'humidité. Ainsi, des
bétons réactifs avec une faible humidité gon�eront, mais dans des proportions minimes. En se basant sur
cette hypothèse et en reliant l'humidité relative au degré de saturation, il est possible d'établir pour un
degré de saturation supérieur à 30% une relation linéaire (Poyet 2003) ou polynomiale (Morenon et al.
2017) entre celui-ci et les expansions �nales.

1.2.3 Facteurs in�uents

De nombreux facteurs peuvent in�uencer la cinétique et l'amplitude de la RAG, soit en modi�ant les
propriétés physiques du béton, soit en agissant directement sur le processus de la réaction chimique.

1.2.3.1 Les adjuvants et les additions minérales

Forster et al. (1998) ont synthétisé les di�érentes actions des adjuvants et des additions minérales
sur la réaction. En modi�ant les propriétés intrinsèques du béton telles que la porosité ou la teneur en
eau initiale, les adjuvants et les additions minérales peuvent limiter les gon�ements, voire empêcher la
réaction. De par leur nature minéralogique, les additions pouzzolaniques limitent les risques de réaction
en diminuant le pH et la consommation de calcium par la réaction. Parmi les additions pouzzolaniques,
la fumée de silice atténue le développement de la RAG en consommant les alcalins présents qui, de fait,
seront en moindre quantité pour réagir avec la silice des granulats.

1.2.3.2 La température

Les premières études menées sur la RAG en laboratoire ont mis en évidence que la cinétique de
gon�ement augmente avec la température. Cette in�uence est nettement visible sur la �gure 1.3 issue des
travaux de Larive (1998), qui montre seulement une accélération de la réaction à 38◦C sans impact sur
son potentiel de gon�ement �nal.
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Selon Diamond et al. (1981), cet accroissement de la cinétique est aussi observée à 40◦C, mais avec une
diminution de 20% des gon�ements �naux. Larive (1998) et Gravel (2001) modélisent l'e�et de la tem-
pérature sur la cinétique de réaction par une loi d'Arrhenius :

ε̇RAG
T = ε̇RAG

Tref
exp (

Ea

R
(

1

Tref
− 1

T
)) (1.4)

avec :

- ε̇RAG
T et ε̇RAG

Trefl
les vitesses de gon�ement à la température ambiante (T ) et de référence (Tref ) en

Kelvin (K),
- Ea l'énergie d'activation nécessaire à la réaction à l'échelle du matériau béton qui peut varier de
48000 J.mol−1 (Lombardi et al. 1997) à 53000 J.mol−1 (Renders et al. 1995),

- R constante des gaz parfaits (8,314 J.mol−1.K−1).

1.2.3.3 Les conditions hydriques extérieures

L'eau étant indispensable au développement de la RAG, cette dernière est par conséquent in�uencée
par l'environnement hydrique du béton. Lorsque le béton est saturé après avoir été préalablement séché,
Rivard et al. (2003) observent une diminution de la concentration en alcalins. Ils expliquent ce phénomène
par un piégeage des alcalins à la surface des pores lors de la désaturation précédente. Dans le cas d'un
apport d'eau tardif, une reprise brutale des gon�ements est observée (Larive 1998, Multon 2003). Ils
expliquent une variation de masse di�érente entre les bétons réactifs et des bétons sains par une porosité
plus importante due à la �ssuration induite par la RAG.

1.2.4 Manifestations mésoscopiques

Bien que les chercheurs proposent des hypothèses di�érentes pour expliquer le développement de la
RAG (partie 1.2.1.2), ils s'accordent néanmoins sur la manifestation mésoscopique de la pathologie. Quand
ils sont libres de se déformer, les bétons atteints de RAG présentent tous un gon�ement typique dont
l'évolution est facilement descriptible. Selon l'hypothèse du gon�ement des corps poreux de Couty (1999),
ces gon�ements résultent de la micro�ssuration de la matrice autour des granulats réactifs. Le gon�ement
des granulats et le développement du gel à l'interface des granulats et de la matrice cimentaire engendrent
une contrainte de traction aux abords des granulats réactifs. Lorsque la contrainte de traction devient
supérieure à la résistance à la traction de la matrice, des micro�ssures apparaissent. Ces micro�ssures sont
progressivement remplies par le gel qui se forme à son voisinage, ce qui permet leur propagation jusqu'à
un autre granulat. Cette hypothèse est con�rmée par (Shakoorioskooie et al. 2021) grâce à des analyses
par micro-tomographie par rayons X d'un béton réactif à plusieurs taux de gon�ement, présentées dans
la �gure 1.4.

Figure 1.4 � Observation par micro-tomographie de l'évolution de la micro�ssuration engen-
drée par la RAG (Shakoorioskooie et al. 2021)
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1.2.4.1 Évolutions dans le temps des déformations d'expansion du béton

Larive (1998) a établi que les déformations de RAG d'un béton, dont le gon�ement n'est pas gêné,
évoluent suivant une sigmoïde, comme représentée en �gure 1.5. Cette forme de courbe en "S" et d'équa-
tion 1.5 peut être divisée en deux phases séparées par un temps dit de latence :

1. une première phase de croissance exponentielle où les gon�ements apparaissent progressivement
et accélèrent une fois que la matrice du béton est �ssurée ;

2. une deuxième phase caractérisée par une cinétique qui diminue pour tendre vers 0 à un temps
in�ni, et qui est la conséquence d'un fort endommagement du béton. La porosité de ce dernier
ayant fortement augmenté avec la propagation de la �ssuration, le développement du gel n'est
plus contraint et devient donc sans conséquence pour le béton. Cependant, cela ne signi�e pas un
arrêt total de la réaction, d'autant que certains chercheurs n'observent pas de palier asymptotique
(Carles-Gibergues & Cyr 2002, Duchesne & Bérubé 2003).

εch(t) = ε∞
1− e

−t
τcarac

1 + e
−(t−τlatence)

τcarac

(1.5)

avec :

- εch le gon�ement du béton,
- ε∞ la déformation asymptotique du béton non chargé,
- τcarac le temps caractéristique,
- τlatence le temps de latence.

Figure 1.5 � Courbes caractéristiques de gon�ement libre de RAG du béton (Sigmoïde
d'équation 1.5 d'après Larive (1998))

1.2.4.2 Anisotropie des gon�ements

L'anisotropie des déformations dues à la réaction est observée par plusieurs auteurs (Larive 1998,
Multon 2003, Smaoui 2003, Pichelin 2020). Cette anisotropie est di�érente selon les études, mais pour
Larive (1998), les gon�ements observés dans le sens de coulage du béton sont deux fois plus importants
que ceux observés perpendiculairement. Selon Clark (1991), l'anisotropie peut être expliquée par une
�ssuration plus importante dans le sens perpendiculaire au sens de mise en ÷uvre du béton. Larive et al.
(2000) complètent cette hypothèse en considérant que ce plan d'endommagement préférentiel pourrait
s'expliquer par la forme des granulats. Smaoui (2003) observe que cette anisotropie peut aussi être in-
�uencée par d'autres facteurs tels que la forme des éprouvettes, leurs dimensions, ainsi que la vibration
du béton lors de sa mise en place.

1.2.4.3 Faïençage du béton

Certains cas avancés de RAG peuvent se traduire par un faïençage en peau du béton (2 dans �gure
1.6). Ce mode de �ssuration s'explique par un di�érentiel de gon�ement entre deux zones. Une zone plus
humide (1 dans la �gure 1.6), souvent à c÷ur, gon�e plus intensément que la surface, ce qui entraîne
des contraintes de traction en surface (Forster et al. 1998). Ce mécanisme peut être accentué par la
contraction supplémentaire de retrait de dessiccation du béton de surface. Dans le cas du béton armé, les
armatures, en reprenant ces e�orts de gon�ement, peuvent venir réorienter, voire diminuer l'apparition
des �ssures dans certaines directions.
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Figure 1.6 � Schéma explicatif des gon�ements di�érentiels amenant à un faïençage de la
surface d'après Forster et al. (1998)

1.2.5 Conséquences sur le comportement mécanique du béton

L'endommagement de la matrice et des granulats induit par le développement de la RAG a des
conséquences sur le comportement mécanique du béton. La pathologie a�ecte les propriétés mécaniques
du béton, et son impact sur le �uage en compression est variable selon l'état d'avancement de la réaction
au moment de l'application du chargement.

1.2.5.1 In�uence de la RAG sur les propriétés mécaniques

1.2.5.1.1 Module d'élasticité

Dans leur synthèse de travaux de recherche, Mohammadi et al. (2020) constatent que la diminution
du module d'élasticité d'un béton atteint de RAG est observée dans toutes les études. Cette réduction
varie entre 25% pour Larive (1998) et 48% pour Inoue et al. (1989). L'étude de Multon (2003) montre
que la baisse du module d'élasticité s'opère pendant la première moitié des gon�ements. Selon (Godart
& Le Roux 2008), la dégradation des caractéristiques mécaniques est une conséquence des désordres à
l'échelle microscopique. Le décollement à l'interface des granulats et les �ssures transgranulaires et inter-
granulaires en seraient la cause. Pichelin (2020) considère que la diminution du module d'élasticité des
bétons atteints de RAG permet de détecter la pathologie avant la �ssuration mésoscopique du béton.

Capra & Sellier (2003) proposent une loi qui estime l'e�et de la réaction sur le module d'élasticité.
Cette loi d'équation 1.6 relie le gon�ement à l'endommagement par direction (i). Son évolution théorique
est comparée à des évolutions expérimentales sur la �gure 1.7.

εRAG
i = εRAG

0

d+i
1− d+i

(1.6)

avec :

- εRAG
i la déformation de gon�ement macroscopique du béton,

- d+i l'endommagement du béton correspondant au gon�ement observé,
- εRAG

0 un paramètre de calage �xé à 0,3% en se basant sur les études de Larive (1998) et de
l'Institution of Structural Engineers (1992).
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1.2.5.1.2 Résistance à la compression

Contrairement à l'e�et de la RAG sur le module d'élasticité, celui sur la résistance à la compression ne
fait pas consensus. Dans une étude portant sur des poutres atteintes de RAG, Inoue et al. (1989) observent
une baisse de 64% de la résistance à la compression. Pour d'autres auteurs, cette diminution est aussi
constatée, mais dans des proportions moindres (Monette et al. 2002, Smaoui 2003, Giaccio et al. 2008).
Par exemple, pour un gon�ement de 0,17%, une diminution de 25% de la résistance à la compression est
observée par Giaccio et al. (2008)). Dans les études de Larive (1998) et Multon (2003), aucune perte de
résistance à la compression n'est observée pour un gon�ement de 0,2%. Selon Godart & Le Roux (2008),
lorsque les gon�ements de RAG demeurent modérés, seul le module d'élasticité du béton est impacté. La
résistance à la compression ne diminuerait que lorsque les gon�ements atteignent des valeurs plus élevées,
de l'ordre de 0,2 à 1,3%.

1.2.5.2 In�uence de la RAG sur le �uage en compression

Des observations sur ouvrages réels (Charlwood 1994) ou en laboratoire (Gravel et al. 2000) montrent
que lorsque le chargement en compression est faible, respectivement 8 MPa ou 10 MPa, les gon�ements
de RAG sont atténués dans la direction chargée. Au-delà de cet ordre de grandeur de contrainte, le béton
ne développe plus d'expansions et le �uage en compression du béton est observable, sans toutefois que la
réaction ne s'arrête (Le Roux et al. 1992).

Dans les ouvrages, la RAG se développe de manière concomitante au �uage. Deux con�gurations peuvent
se produire. Le premier cas correspond à la situation pour laquelle le béton est soumis à des contraintes
mécaniques liées à la phase d'exploitation de l'ouvrage. Ces contraintes sont appliquées avant le déve-
loppement de la pathologie et demeurent maintenues dans le temps (cas des ouvrages précontraints par
exemple). Dans le second cas, ceux sont les gon�ements de la RAG qui induisent une mise en charge
du béton suivant une direction initialement non chargée mais dont l'expansion est gênée (barrage entre
les deux rives d'une vallée). En e�et, si l'expansion du béton est empêchée, de nouvelles contraintes
apparaissent pendant le gon�ement et rétroagissent sur celui-ci.

1.2.5.2.1 Chargement antérieur à l'initiation de la réaction

La con�guration où la réaction se développe sur un béton déjà chargé a été étudiée par de nombreux
auteurs (Larive 1998, Gravel et al. 2000, Multon 2003, Smaoui 2003, Liaudat et al. 2018). Toutes les études
montrent que les déformations dans la direction de chargement de compression ne sont pas impactées par
la réaction. Le �uage du béton atteint de RAG dans la direction chargée est similaire à celui du béton
de référence dans le cas d'un chargement uniaxal, quel que soit le taux de chargement, comme l'illustre
la �gure 1.8. Plus récemment, Liaudat et al. (2018) arrivent à la même conclusion, mais dans un cas
de chargement triaxal. Selon certains chercheurs, les gon�ements sont reportés dans les directions non
chargées (Larive 1998, Gravel et al. 2000, Multon 2003, Smaoui 2003, Liaudat et al. 2018). Pour d'autres,
la déformation volumique n'est plus constante (Le Roux et al. 1992), ce qui signi�e que le report de
gon�ement depuis les directions plus chargées vers les directions les moins chargées n'est plus total.
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1.2.5.2.2 Chargement postérieur à l'initiation de la réaction

Pour Özkan et al. (2015), le �uage du béton atteint de RAG est in�uencé par la micro�ssuration ap-
parue suite au développement du gel. Il est donc important de comprendre l'in�uence réelle de la réaction
sur le �uage en chargeant des bétons dont la réaction a déjà atteint un stade avancé de son développement.

Reinhardt et al. (2019) s'intéressent à l'e�et de la réaction sur le �uage dans le cas de bétons aux
potentiels de gon�ement di�érents et mis en charge à di�érents taux de gon�ement. Dans cette étude,
un béton non-réactif et un réactif, dont les déformations libres sont présentées dans la �gure 1.9a, ont
été chargés à di�érentes valeurs d'expansions libres. Ils constatent que le �uage du béton réactif a court
terme est dépendant de la cinétique des gon�ements de RAG. Plus la cinétique de gon�ement est élevée
lors de l'application du chargement, plus le �uage du béton pendant les premières semaines sous charge
est important (�gure 1.9b). Cependant, cette in�uence de la RAG sur le �uage n'est que temporaire et
le �uage au long terme du béton réactif est similaire à celui observé sur le béton non-réactif (�gure 1.9c).

Lors de ces études, le développement de la RAG a été interrompu lors de l'application du chargement,
puisque le dispositif de maintien du chargement ne permettait pas de conserver les conditions nécessaires
à sa poursuite. Les éprouvettes ont été conservées à 40◦C et 95% d'humidité relative avant le chargement
contre 23◦C et 80% pendant le �uage. Cet arrêt de la RAG est également constaté sur les éprouvettes
libres de se déformer, conservées dans les mêmes conditions que celles sous charge, et ce pendant la même
période. (�gure 1.9b).

(a) Courbes d'expansions libres du béton non-réactif
(QP(SW)) et réactif (OR)

(b) Déformations libres et déformations totales sous
charge constante de 12.45 MPa du béton réactif
(OR)

(c) Déformations libres et déformations totales sous
charge constante de 13.26 MPa du béton non-
réactif (QP(SW))

Figure 1.9 � Courbes d'expansion libres (a), de retrait et déformations totales sous charge
(b,c) de bétons avec des potentiels de gon�ements di�érents (Reinhardt et al.
2019)
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Dans une étude similaire de Lacombe et al. (2022), les éprouvettes ont été conservées en condition endo-
gène à 20◦ a�n que la réaction ne s'arrête pas lors du chargement. Cependant, ce changement de condition
de conservation a aussi eu un impact et la cinétique de réaction a été grandement diminuée par rapport
à la phase avant �uage durant laquelle le béton était immergé dans une solution à 38◦C pour accélérer
la réaction. Durant ces essais, un �uage plus rapide du béton réactif a également été observé à court
terme. Ce supplément de �uage durant les deux premières semaines de chargement entraîne une résorp-
tion de 40% du gon�ements libres juste avant le chargement, qui était de 0,03%. Malgré le développement
de la réaction sous charge, les auteurs n'observent pas de report des gon�ements dans les directions libres.

Lors de ces études, la cinétique de la RAG a été arrêtée ou ralentie au moment de la mise en charge. Par
conséquent, le comportement d'un béton pour lequel la réaction poursuit un développement sans discon-
tinuité après la mise en charge n'a pas encore fait l'objet d'une étude. Cette con�guration représentative
de conditions de structures réelles permettrait d'approfondir les connaissances sur le couplage entre la
réaction et le �uage, et ainsi d'améliorer les modèles existants comme nous le verrons dans la suite de
cette thèse.
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1.3 Modélisation actuelle de la Réaction Alcali-Granulats

La quanti�cation et la compréhension de la phénoménologie de la RAG sont deux points essentiels
dans l'optique de proposer des modèles capables de prédire le comportement sous charge à long terme d'un
béton atteint de RAG. Les nombreuses études décrivant le mécanisme de réaction et ses conséquences
ont permis la mise au point de di�érents modèles, toujours plus précis, performants et prenant en compte
de multiples paramètres. De tels modèles constituent des outils d'aide à la décision, pour la gestion et
l'évaluation de l'e�cacité des traitements des conséquences structurales de la RAG .

Généralement répertoriés selon l'échelle �nale de modélisation, Esposito & Hendriks (2019) proposent
de classer les modèles en fonction de l'échelle de leurs paramètres d'entrée et du mécanisme de base
utilisé pour modéliser le développement de la réaction et les gon�ements associés. Ce classement sans
notion de dimension est présenté dans la table 1.1. Ils classent les modèles de RAG dans une des quatre
catégories suivantes qui seront détaillées par la suite :

- modèles basés sur la réaction chimique,
- modèles basés sur les gon�ements du béton,
- modèles basés sur les pressions internes,
- modèles basés sur le développement du gel.
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Charlwood (1994)
Léger et al. (1996)
Capra and Bournazel (1998)
Malla and Wieland (1999)
Ulm et al. (2000)
Li and Coussy (2002)
Capra and Sellier (2003)
Farage et al. (2004), Fairbairn et al. (2004)
Bangert et al. (2004)
Saouma and Perotti (2006)
Winnicki and Pietruszczak (2008)
Comi et al. (2009)
Pesavento et al. (2012)
Esposito and Hendriks (2012)

Bažant et al. (2000)
Dormieux et al. (2004)
Schlangen and Van Breugel (2005)
Çopuroğlu & Schlangen (2007), Anaç et al. (2012)
Comby-Peyrot et al. (2009)
Reinhardt and Mielich (2011)
Wu et al. (2014)
Esposito (2016), Esposito and Hendriks (2016)

Ulm et al. (2002)
Lemarchand (2001)
Grimal et al. (2008a, 2008b)
Dunant and Scrivener (2010)
Giorla et al. (2015)
Pignatelli et al. (2013)
Charpin and Ehrlacher (2014)

Bažant and Steffens (2000)
Suwito et al. (2002)
Poyet et al. (2007)
Multon et al. (2009), Sanchez et al. (2014)
Puatatsananon and Saouma (2013)
Alnaggar et al. (2013)
Liuaudat et al. (2014)
Nguyen et al. (2014)
Bažant and Rahimi-Aghdam (2016)
Multon and Sellier (2016)
Alnaggar et al. (2017)

Tableau 1.1 � Classement des modèles de RAG selon la phénoménologie d'entrée (Esposito
& Hendriks 2019)
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1.3.1 Modèles basés sur la réaction chimique

Les modèles chimiques permettent d'expliquer la formation du gel, la lixiviation des alcalins ou l'e�et
de pessimum, ce dernier correspondant à l'association d'une quantité d'alcalins avec un certain type de
granulats qui provoque des gon�ements maximaux. Cependant, ils doivent être intégrés dans des modèles
plus globaux tels que certains types de modèles présentés précédemment pour pouvoir fournir la réponse
mécanique du béton atteint de RAG.

Ces modèles sont basés sur la di�usion et le rôle des ions dans la réaction, ainsi que sur les mouve-
ments hydriques dans le béton. Ils peuvent être utilisés dans les autres modèles pour régir les gon�ements
imposés ou le développement du gel. Par exemple,le modèle proposé par Poyet et al. (2004) et repris par
la suite dans Multon & Sellier (2016) élaborent une approche multi-échelle. Leur modèle se base sur la
poro-mécanique et prend également en compte la di�usion des ions alcalins dans les granulats et leur
�xation dans le gel. En utilisant ces deux échelles, ils modélisent la lixiviation des alcalins et la di�usion
des ions à l'échelle du béton en fonction de ses conditions aux limites chimiques. En conditionnant l'ini-
tiation de la réaction à une concentration minimale en alcalins, le modèle permet de faire apparaître un
délai d'apparition de la réaction qui peut être observé dans certains ouvrages massifs.

1.3.2 Modèles basés sur les gon�ements du béton

Les modèles basés sur les expansions du béton sont les plus anciens et sont ceux qui requièrent le moins
de données d'entrée. Ce sont des modèles phénoménologiques qui ne se basent que sur la quanti�cation
du phénomène en laboratoire ou sur des observations sur ouvrages instrumentés. Dans ces modèles, le
gon�ement du béton engendré par la RAG est considéré comme une déformation imposée aubéton, au
même titre que les déformations thermiques. Les vitesses de gon�ements à une date donnée, dépendent
uniquement de l'état de contrainte et sont estimés par l'intermédiaire de lois analytiques basées sur l'ob-
servation des bétons atteints de RAG. L'endommagement du béton, s'il est inclus au modèle, est géré au
niveau structurel et n'a donc pas d'in�uence directe sur le développement de la réaction.

Le premier modèle de RAG est un modèle phénoménologique proposé par Charlwood (1994). A par-
tir de l'observation des déplacements irréversibles sur des barrages, il établit une relation logarithmique
(équation 1.7 représentée en �gure 1.10) entre la contrainte de compression axiale appliquée σi et la
vitesse de gon�ement ε̇g(σi) :

ε̇g(σi) = ε̇u − ε̇u
log(σi/σ0)

log(σi/σ0) (1.7)

avec :

- ε̇g la vitesse de gon�ement sous contrainte,
- ε̇u la vitesse de gon�ement libre (135 µm/m/an),
- σ0 la contrainte limite basse telle que ε̇g = ε̇u (0,3 MPa),
- σm la contrainte limite haute telle que ε̇g = 0 (8 MPa),
- σi la contrainte de compression axiale appliquée.

Figure 1.10 � Courbes d'atténuation de la vitesse de gon�ement en fonction de la contrainte
de compression axiale appliquée d'après Charlwood (1994)
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Léger et al. (1996) enrichissent ce modèle en faisant dépendre linéairement le gon�ement de RAG, qui est
imposé comme une déformation anélastique, de la température, de l'humidité, de la teneur en alcalins et
du type de granulats. Leur modèle prend également en considération l'endommagement en fonction du
gon�ement du béton, qui se traduit par une diminution du module d'élasticité et de résistance à la traction.

Le modèle de Capra & Bournazel (1998) se base aussi sur la relation établie par Charlwood (1994).
Il prend également en compte l'e�et de la température sur les gon�ements proposé par Diamond et al.
(1981) et celui de l'humidité proposé par Poole (1992). Dans ce modèle, l'endommagement est relié à la
réactivité du béton par une loi analytique. La réactivité du béton est, quant à elle, déterminée selon une
approche probabiliste.

L'équation décrivant les gon�ements de RAG (équation 1.5) établie par Larive (1998) a servi de base
à de nombreux modèles phénoménologiques. Ulm et al. (2000) intègrent l'équation dans un modèle
Thermo-Chemo-Mécanique. Les temps de latence et caractéristique de la réaction y sont fonctions de
la température par l'intermédiaire d'une loi d'Arrhenius (exemple avec l'équation 1.4). Le gon�ement
asymptotique ne dépend que de la réactivité du béton et est calé à partir de mesures sur des éprouvettes
de béton. L'endommagement est quant à lui pris en compte dans le modèle par l'intermédiaire d'un critère
de plasticité.

En se basant sur le modèle de Capra & Bournazel (1998), Capra & Sellier (2003) ont pris en compte
l'in�uence de l'humidité relative et de la consommation en alcalins dans leur modèle. Les déformations
de RAG sont imposées par direction et dépendent des conditions aux limites du béton, mais aussi de
l'endommagement. L'endommagement par direction est une fonction de trois variables probabilistes.
Celles-ci permettent de considérer la possibilité d'une ouverture de �ssure respectivement due à la RAG,
à la compression ou à la traction du béton dans la direction associée. Cette approche permet de modéliser
l'anisotropie des gon�ements. Dans le modèle de Comi et al. (2009), l'endommagement du béton est aussi
pris en compte via un modèle de dissipation d'énergie lors de la �ssuration.

Saouma & Perotti (2006) modélisent la réaction comme un gon�ement volumique fonction de la tem-
pérature et de l'humidité relative. L'anisotropie de la réaction est prise en compte en pondérant cette
déformation volumique suivant les directions principales (σk,σl,σm) par des facteurs de poids associés
(Wk,Wl,Wm). La valeur de ces facteurs dépend du cas de chargement (�gure 1.11), des résistances à la
compression et à la traction du matériau et d'un seuil de contrainte en deçà duquel peuvent apparaître
des gon�ements.

1 2

3

Figure 1.11 � Pondération de la déformation volumique de RAG par direction pour di�érents
cas de chargement d'après Saouma & Perotti (2006)

D'autres auteurs intègrent le gon�ement du béton dans des modèles de poro-mécanique (Bangert et al.
2004, Pesavento et al. 2012). Ces modèles considèrent le béton comme un composite constitué d'une phase
solide et d'une porosité. Le gon�ement du béton est le résultat d'un couplage entre la pression d'eau dans
la porosité et les déformations de RAG qui sont imposées au solide. Ces déformations de RAG dépendent
de la température et du degré de saturation.
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1.3.3 Modèles basés sur les pressions internes

Les modèles basés sur les pressions internes se basent tous sur le même principe qui consiste à consi-
dérer le comportement des deux phases du béton, une phase granulaire et une matrice à base cimentaire,
voire trois si l'auréole de transition autour des granulats est prise en compte.

Dans ces modèles, le béton est ainsi représenté par des inclusions (phase 1) qui sont entourées d'une
matrice (phase 2), qui peut être soit la seule pâte de ciment, soit le mortier constitué du sable et de la
pâte, les inclusions étant alors les gravillons. Le développement de la réaction entraîne une augmenta-
tion de la pression interne de la phase 1 qui interagit avec la phase 2. Le passage à l'échelle supérieure
associant les deux phases se fait par homogénéisation et permet ainsi de modéliser le comportement du
matériau béton tout en considérant celui distinct de chaque phase et les interactions qui en résultent.
Plusieurs méthodes d'homogénéisation existent. Elles s'appuient sur la dé�nition d'un Volume Élémen-
taire Représentatif (VER). Le VER représente le volume du matériau le plus petit tel que la réponse aux
sollicitations externes soit identique à celle du matériau homogénéisé. Dans le cas du béton, ce volume a
dès lors une taille supérieure à celle des inclusions (phase 1). Le volume occupé par les inclusions dans le
VER, appelé fraction volumique, est identique à celui représenté par la phase 1 dans le matériau homo-
généisé, la fraction volumique restante étant occupée par la phase 2.

Les principales données d'entrée des modèles basés sur les pressions internes sont la fraction volumique
et les propriétés de chaque phase. Le nombre de données d'entrée varie suivant les modèles. Ces modèles
peuvent être rassemblés en trois familles selon la méthodologie d'homogénéisation utilisée :

- les modèles utilisant une homogénéisation purement mathématique,
- les modèles basées sur les principes de la micro-poro-mécanique,
- les modèles de bétons numériques.

1.3.3.1 Les modèles utilisant une homogénéisation purement mathématique

Un des premiers modèles se basant sur les pressions internes est celui de Baºant (2000). Ces derniers
ont modélisé un cube de matrice avec une inclusion sphérique de silice pure en son centre. Ils ont ana-
lysé la réponse de ce VER à des sollicitations externes et à une pression interne due au gon�ement de
l'inclusion. Grâce à cette modélisation, ils sont parvenus à établir une relation entre les expansions et la
résistance à la traction, ainsi qu'à identi�er le pessimum des granulats.

D'autres chercheurs ont repris ce principe (Reinhardt & Mielich 2011) pour comprendre la réponse méca-
nique des granulats au développement du gel de RAG. Pour cela, ils modélisent un VER qui représente
le granulat comme une matrice englobant des inclusions de gel.

1.3.3.2 Les modèles basés sur les principes de la micro-poro-mécanique

Ces modèles associent les principes de poro-mécanique, de micro-mécanique et d'homogénéisation. Le
béton est représenté comme un solide constitué de vides remplis de gel. Dans le modèle de Dormieux
et al. (2004), la �ssuration s'amorce autour de ces poches de gel et fragilise la phase solide une fois la
porosité saturée. Les propriétés du béton sont par la suite déterminées analytiquement par une méthode
d'homogénéisation. Cette étape ne prend en compte que les propriétés élastiques de la phase solide, ainsi
que la fraction et la géométrie des vides.

Esposito & Hendriks (2016) s'appuient sur ce modèle, mais proposent de calculer l'endommagement
du béton macroscopiquement, ce qui permet de l'appliquer pour tout type de chargement. Néanmoins,
pour un béton non chargé, le modèle surestime la diminution de raideur. Les chercheurs l'expliquent par
le fait que le modèle ne prend pas en compte les déformations permanentes du béton, ce qui démontre
donc une nouvelle fois l'intérêt et la nécessité de coupler le �uage et la RAG.

1.3.3.3 Les modèles d'homogénéisation basés sur le principe des bétons numériques

Ces modèles de béton numérique consistent à mailler les phases du béton et un calcul aux éléments
�nis permet de traiter l'étape d'homogénéisation. Dans certains cas, comme présenté en �gure 1.12b, les
éprouvettes peuvent être totalement modélisées en 3D (Comby-Peyrot et al. 2009). D'autres chercheurs ont
proposé une modélisation multi-échelles (Wu et al. 2014) dans laquelle les granulats de forme sphérique
sont distribués aléatoirement et les propriétés de la matrice ont été déterminées par un autre calcul
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d'homogénéisation (�gure 1.12a). Ces modèles sont très dépendants de la taille du VER ainsi que de la
�nesse du maillage, et sont donc davantage utilisés dans des buts de compréhension que de prédiction.
En e�et, ils requièrent une forte puissance de calcul et ne peuvent donc être appliqués à l'échelle des
structures.

(a) Géométrie des particules réactives générées par l'outil
FEMCAM (Comby-Peyrot et al. 2009)

(b) Maillage aléatoire d'inclusions
sphériques (Wu et al. 2014)

Figure 1.12 � Exemple de distribution des inclusions réactives dans des bétons numériques

1.3.4 Modèles basés sur le développement du gel

Les modèles basés sur le développement du gel sont comparables à ceux basés sur les pressions internes.
La di�érence provient de la prise en compte de la chimie de la réaction. Les pressions qui s'exercent entre
les phases sont la conséquence d'une variation de volume ou de masse du gel de RAG en fonction de son
développement. Il est donc logique de retrouver dans cette famille de modèles, des modèles basés sur la
poro et micro-mécanique, ou qui utilisent un béton numérique.

1.3.4.1 Les modèles basés sur la poro et micro-mécanique

Lemarchand et al. (2005) proposent de modéliser le comportement d'un béton atteint de RAG de
deux manières distinctes. Dans la première, le développement du gel, qui est régi par la dissolution de la
silice dans les deux cas, entraîne une pression dans les granulats. Dans la seconde cette pression s'exerce
au sein de la porosité de la matrice cimentaire. Ils concluent que, dans les deux cas, il est possible de
décrire les courbes d'expansions expérimentales observées sur le béton atteint de RAG.

Dans le modèle de Pignatelli et al. (2013), la variation de masse de gel entraîne une pression dans la
phase solide du béton, et ainsi son gon�ement macroscopique. Cette variation de masse est estimée par
l'intermédiaire d'une loi qui gère la cinétique de réaction et qui dépend de la température et du degré de
saturation. L'endommagement du béton est pris en compte par l'intermédiaire d'un modèle basé sur le
gon�ement du béton établi par Comi et al. (2009). Charpin & Ehrlacher (2014) proposent de considérer
le développement du gel via une variation de volume à l'auréole de transition appelée également ITZ
(Interfacial Transition Zone). L'endommagement induit par ce gon�ement est alors estimé en utilisant
une méthode énergétique de �ssuration permettant ainsi de modéliser un déchaussement des granulats et
la �ssuration dans la matrice cimentaire.

Dans le modèle de Grimal et al (2008a,2008b) et Sellier (2018), le développement du gel est exprimé
par un avancement chimique (A). Avec l'avancement de la réaction, régi par le degré de saturation du bé-
ton et la température, le volume de gel augmente et génère une pression (Pg) qui est dé�nie par l'équation
suivante :

Pg =Mg[AVg − (A0Vg + bgtr(¯̄ε))
+]+ (1.8)

avec :

- Pg la pression exercée par le gel sur la phase solide,
- Mg le module d'élasticité du gel,
- A l'avancement chimique de la réaction,
- Vg le volume maximal de gel qui peut être généré par la réaction,
- A0Vg le volume de gel nécessaire pour remplir la porosité connectée,
- bg le coe�cient qui permet de faire diminuer la pression de gel (Pg) en fonction de l'expansion
volumique du béton, à savoir la trace du tenseur de déformation (tr(¯̄ε)),

- ()+ la part positive qui permet de ne pas avoir une pression négative et par conséquent une
diminution des gon�ements.
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Dans ce modèle, la pression peut être atténuée lorsque le matériau est endommagé. Le couplage de la
RAG et du retrait, respectivement par l'intermédiaire de de la pression de gel (Pg) et de la pression
hydrique (Pw) avec le �uage (ε2) est réalisé via un modèle rhéologique à l'échelle mésoscopique, présenté
en �gure 1.13. L'endommagement au niveau du béton est pris en compte par l'intermédiaire du modèle
de Capra & Sellier (2003).

VEPs VEPdPw Pg

Figure 1.13 � Modèle rhéologique du module visco-elasto-platique (VEP) d'après Grimal
et al. (2008a) (a) Partie sphérique du module VEP ; (b) module VEP ; (c)
Partie déviatorique du module VEP

1.3.4.2 Les modèles basés sur un béton numérique

Dunant & Scrivener (2010) étudient l'impact du développement du gel sur le comportement du béton
par l'intermédiaire d'un béton numérique en 2D. Dans ce modèle, les granulats sont représentés par des
inclusions sphériques dans une matrice de pâte de ciment. Les inclusions sont distribuées spatialement
de manière aléatoire. La taille de chaque inclusion est dé�nie pour suivre la distribution granulaire d'un
béton expérimental. Le gel se développe depuis des poches distribuées aléatoirement dans les granulats.
Pour une faible cinétique de gon�ement, le modèle montre une perte de raideur du béton que les auteurs
associent à un endommagement des granulats plutôt que de la pâte. Selon eux, la pâte est comprimée
par le gon�ement des granulats et ne peut donc être endommagée, ce qui est certes vrai radialement mais
certainement pas ortho-radialement. Malgré une cohérence des résultats numériques et expérimentaux,
cette hypothèse est remise en question par Sanchez et al. (2015) pour qui ces résultats sont plutôt liés à
la roche d'origine des granulats utilisés dans l'étude.

Par la suite, Dunant & Scrivener (2010) ont fait évoluer leur modèle pour prendre en compte le �uage
(Giorla et al. 2015). Ils considèrent que le �uage plus rapide de la pâte de ciment au voisinage des granulats
permet d'expliquer le faible endommagement de la matrice. Ils justi�ent leur hypothèse par un endom-
magement de la matrice moins important dans le cas d'une réaction lente, alors que l'endommagement
des granulats est lui similaire quelle que soit la vitesse de gon�ement (�gure 1.14)

Figure 1.14 � Progression de l'endommagement dans la matrice et les inclusions en fonction
de la vitesse de la réaction (Giorla et al. 2015)
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1.3.5 Discussions sur les di�érents types de modélisation

Les modèles se basant sur la réaction chimique sont surtout des outils de compréhension des phéno-
mènes physiques mis en jeu dans la réaction. Ces modèles à eux-seuls ne permettent pas de modéliser le
comportement mécanique du béton atteint de RAG.

Les modèles se basant sur le gon�ement du béton requièrent un faible nombre de paramètres. Nombre
de ces modèles ont été implantés dans des codes éléments �nis. Ils permettent de modéliser aisément
la réaction et ses conséquences sans nécessiter une forte puissance de calcul. La dégradation du béton
peut y être considéré via la plasticité, ou l'endommagement. Cependant, selon Grimal (2007), plus la
contrainte est élevée, plus les estimations des contraintes via de ce type de modèle deviennent incorrectes.
Cela proviendrait d'une sous estimations des e�ets du �uage induits par le gon�ement gêné de RAG. En
e�et, lorsque les bétons sont chargés avant le début de la réaction, il devient di�cile d'évaluer l'in�uence
exacte de la réaction sur le �uage et le �uage pourrait être sous-estimé.

En modélisant le béton comme un composite, les modèles basés sur les pressions internes et le déve-
loppement du gel s'a�ranchissent de critères ou de lois reliant la réaction et l'endommagement. Les
modèles qui prennent en compte l'évolution du gel permettent d'expliquer l'e�et de la réaction sur l'en-
dommagement et les gon�ements à l'échelle du béton. Le modèle de Grimal et al. (2008a), qui considère
tous ces phénomènes et couple la réaction au �uage par l'intermédiaire d'un modèle rhéologique, présente
l'avantage de pouvoir réaliser des calculs à l'échelle de l'ouvrage. Il nécessite cependant un grand nombre
de paramètres calés à partir des résultats d'essais expérimentaux et qui ne sont valables que pour une
seule formulation de béton. D'autres modèles permettraient, théoriquement, de limiter le nombre d'essais
acr ils sont capables de considérer la microstructure du béton de façon explicite, tels que celui de Giorla
et al. (2015). En utilisant un béton numérique (maillage des granulats réactifs dans la matrice), ce modèle
prend en compte les contraintes aux abords des granulats réactifs qui sont plus importantes que dans le
reste de la matrice. Cependant, avec ce type de modèle le calcul d'ouvrage réel demeure in-envisageable
puisqu'il nécessiterait le maillage des granuulats sur la totalité de l'ouvrage.

Peu de modèles couplent la réaction avec le �uage, et aucun ne permet de calculer un ouvrage atteint de
RAG en considérant l'état de contrainte microscopique, en particulier au voisinage des inclusions atteintes
de RAG en phase d'expansion. La mise au point d'un modèle dont l'approche micro-mécanique permet-
trait de prendre en compte le �uage de la matrice au voisinage des granulats réactifs permettrait donc de
limiter le nombre de paramètres de calage, mais pour être utilisé sur un ouvrages, un tel modèle devrait
remplacer la description numérique de la micro-structure par une description analytique, devenant ainsi
une loi de comportement issue de l'homogénéisation.

42



1.4 Le comportement di�éré des bétons

Les bétons, et plus généralement les matériaux à base cimentaire, développent des déformations di�é-
rées dans le temps. Dans le cas où le béton est soumis à un chargement, la part des déformations di�érées
induite est appelée déformation de "�uage", alors que les déformations di�érées apparaissant sans sollici-
tation mécanique sont appelées "retrait". Nous dressons dans ce chapitre un état de l'art synthétique des
connaissances actuelles du retrait et du �uage, en décrivant les principales hypothèses proposées sur les
mécanismes à l'origine de ces déformations et en présentant quelques paramètres in�uents. L'aspect mo-
délisation sera également abordé avec quelques modèles de retrait et de �uage, dont ceux qui paraissent
les plus pertinents dans le cadre de cette étude. En prévision du travail de modélisation de ce projet de
recherche qui a pour ambition de prendre en compte les déformations di�érées, celles dues à la RAG, au
retrait, au �uage et à leurs couplages, une discussion portera sur la possibilité de s'appuyer sur certains
des modèles présentés.

1.4.1 Les déformations di�érées libres

1.4.1.1 Mécanismes à l'origine du retrait

Aïtcin et al. (1998) distinguent cinq mécanismes à l'origine du retrait dont certains sont couplés et
dont les déformations résultantes peuvent se superposer. Les di�érents retraits seront présentés selon leur
ordre probable d'apparition durant la vie du béton.

1.4.1.1.1 Le retrait plastique

Le retrait plastique est observable lorsque le béton est encore dans un état plastique, c'est-à-dire
entre les instants qui suivent le coulage et la prise de la pâte de ciment. Le mécanisme à l'origine de
ce retrait est la perte de l'eau par ressuage du béton (Lerch 1957). A l'état frais, le ressuage du béton
est la conséquence d'une sédimentation des granulats, qui est associée à un déséquilibre hydrique entre
l'eau présente au c÷ur du béton et celle en surface, qui s'évapore. La forte implication des mouvements
hydriques et de l'hydratation du béton dans le retrait plastique, fait plutôt de ce retrait une combinaison
du retrait de dessiccation et du retrait chimique, qui seront expliqués par la suite. Le retrait plastique
peut provoquer des �ssures en surface du béton dues aux déformations gênées. L'application d'une cure
humide lors de la prise du béton atténue cette �ssuration en limitant l'évaporation de l'eau ressuée.

1.4.1.1.2 Le retrait thermique

Le mécanisme à l'origine du retrait thermique est l'exothermie de la réaction d'hydratation, qui
lorsque la chaleur ne peut être évacuée assez rapidement conduit à une dilatation du béton, qui fait alors
prise en température. Une fois la prise achevée, le béton se contracte en refroidissant. Les déformations
observées lors de ce refroidissement sont traditionnellement appelées retrait thermique. Pour Lerch (1957),
le retrait thermique est dépendant de la chaleur dégagée et du coe�cient de dilatation du béton, lui-même
dépendant de la teneur en eau et de la nature des granulats. Dans le cas des ouvrages massifs, le �ux de
chaleur traversant le béton n'est pas su�sant pour évacuer la chaleur qui peut être très élevée au c÷ur
de l'ouvrage (Bu�o-Lacarrière et al. 2007). Les déformations de retrait thermique en surface sont donc
empêchées et peuvent entraîner la �ssuration de l'élément (Bri�aut et al. 2011).

1.4.1.1.3 Le retrait chimique

Le retrait chimique, ou contraction de � Le Chatelier �, du nom du chercheur qui l'observa dès le
début du XXe siècle, est une des conséquences directes de l'hydratation du ciment (Le Chatelier 1900).
Lors de l'hydratation, les anhydres et l'eau réagissent pour former des hydrates dont le volume est 20%
inférieur au volume cumulé des produits de réaction. Ce phénomène se traduit par une contraction �nale
du béton de l'ordre de 10% (car le retrait de la matrice est gêné par le squelette granulaire) ; ce retrait
commence dès le début de l'hydratation, et se termine lorsque le squelette formé par les hydrates est
su�samment rigide pour empêcher leur rapprochement relatif (Pons & Torrenti 2008).

1.4.1.1.4 Le retrait endogène

Le retrait endogène, ou d'auto-dessication, est une conséquence directe de la contraction de � Le
Chatelier � (Pons & Torrenti 2008). Lors de l'hydratation, les anhydres vont consommer l'eau libre
présente dans la porosité, et la teneur en eau va logiquement diminuer, d'où le terme d'auto-dessication.
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Cette diminution de la teneur en eau engendre des pressions capillaires (pc), qui sont régies par la loi de
Kelvin-Laplace (équation 1.9 pour un angle de mouillage faible), et qui entraînent la contraction de la
matrice cimentaire.

pc = pg − pl = 2
σw
rw

(1.9)

avec :

- pg la pression de gaz (pression atmosphérique),
- pl la pression de liquide,
- σw la tension de surface de l'eau entre la phase gazeuse et la phase liquide (0,073 N/m pour un
pH neutre),

- rw le rayon du capillaire en mètre.

Dans le cas où le retrait endogène est gêné, les contraintes résultantes de ces déformations empêchées
peuvent entraîner de la micro-�ssuration et donc l'endommagement du béton.

1.4.1.1.5 Le retrait de dessiccation

Lorsque le béton est soumis à un séchage, une contraction du matériau est observée. Ces déformations
sont nommées déformations de retrait total, ou retrait en dessiccation. La part de déformation complé-
mentaire liée au séchage est appelée le retrait de dessiccation. Il est conventionnellement considéré et
déterminé comme la di�érence entre le retrait total et le retrait endogène en postulant l'hypothèse du
découplage des mécanismes à l'origine de ces deux types de retrait, endogène et de dessiccation.

Lorsque le béton est conservé dans une atmosphère à l'humidité relative plus faible que celle de sa
porosité, le gradient hydrique entre les deux milieux entraîne l'évaporation de l'eau et le séchage des
pores de surface. Un nouveau déséquilibre hydrique se crée plus en profondeur, le c÷ur du béton étant
toujours plus humide. Ce front de séchage se propage dans le temps jusqu'au c÷ur du béton (�gure 1.15.a
et 1.15.b). Sa vitesse de propagation dépend de l'épaisseur et de la connectivité du béton. Par exemple,
un voile de béton peu épais et avec une forte porosité sèche plus rapidement qu'un élément massif avec
une faible porosité. La cinétique de perte de masse entraînée par ce séchage peut ainsi être corrélée à
celle du retrait de dessiccation (Pons & Torrenti 2008).
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Figure 1.15 � Système d'auto-contraintes induit par le retrait de dessiccation d'après Pons
(1998)
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La diminution de la teneur en eau dans la porosité, comme pour le retrait endogène, va entraîner des
tensions capillaires (�gure 1.15.a), qui entraînent la contraction de la matrice. Cependant, ce retrait en
surface va être empêché par un retrait au c÷ur du béton plus faible. Cette di�érence de déformations
engendre un système d'auto-contraintes, dans lequel le c÷ur du béton est comprimé et le béton de surface
est en tension (�gure 1.15.c). Dans le cas où les contraintes de traction sont supérieures à la résistance en
traction du béton, des micro�ssures apparaissent en peau et entraînent une relaxation du système d'auto-
contraintes (�gure 1.15.c). Les déformations de retrait de dessiccation peuvent être considérées comme la
combinaison d'une part intrinsèque, propre aux propriétés du matériau, et d'une part structurale, induite
par la géométrie du matériau (Baºant & Yunping 1994, Granger 1995, Acker & Ulm 2001).

1.4.1.2 Facteurs in�uents du retrait

Plusieurs facteurs in�uencent le retrait. Ils peuvent être d'origine endogène, à savoir liés aux pa-
ramètres de formulation des bétons, ou exogène, dus aux conditions d'ambiance. Ces facteurs peuvent
in�uencer un ou plusieurs types de retrait. Compte tenu des objectifs de l'étude, seule l'in�uence des
granulats et des conditions d'ambiance sur le retrait sera abordée.

1.4.1.2.1 L'in�uence des granulats

Les granulats peuvent in�uencer le retrait de par leur nature minéralogique. Ainsi, Makani (2011)
observe que les bétons constitués d'un même volume de pâte développent un retrait endogène légèrement
plus important avec des gravillons siliceux et de grès, qu'avec d'autres natures minéralogiques. Le retrait
en dessiccation le plus important est constaté pour les bétons incorporant des gravillons de grès et de
diabase. Il explique ces résultats par une interface pâte-granulat, appelée auréole de transition (Interfa-
cial Transition Zone (ITZ)), de moins bonne qualité, plus poreuse pour ces natures minéralogiques, qui
limiterait la capacité des gravillons à restreindre le retrait de la matrice cimentaire.

La fraction volumique des granulats a également une grande in�uence sur le retrait du béton. Pour
Eguchi & Teranishi (2005), les granulats ne subissant aucun retrait, le retrait total du béton est d'autant
plus important que la fraction volumique des granulats est faible et de manière concomitante, le volume
de pâte conséquent (�gure 1.16).

Figure 1.16 � Retrait total du béton en fonction de la fraction volumique de granulats (Eguchi
& Teranishi 2005)

La rigidité des granulats, qui est d'ailleurs probablement en lien avec la nature minéralogique de la roche
d'origine, constitue un autre paramètre in�uent. Ainsi, plus les granulats sont rigides, plus ils gênent la
contraction de la pâte due aux tensions capillaires (Tazawa & Miyazawa 1995). Une rigidité des granu-
lats élevée entraîne des contraintes plus intenses à l'interface et les contraintes orthoradiales de traction
peuvent alors engendrer des micro�ssures radiales (Bouasker 2007).
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1.4.1.2.2 L'in�uence des conditions d'ambiance

L'hygrométrie et la température ambiantes conditionnent les déformations de retrait. Ainsi, pendant
le coulage du béton puis sa prise, la température extérieure peut modi�er la chaleur d'hydratation et le
dégagement de chaleur qui s'en suit, et, par conséquent, le retrait thermique. Elle peut également modi�er
la cinétique d'hydratation, et dès lors le retrait endogène. Ainsi, l'évolution de ce dernier est accélérée
par une température élevée (Brue 2009). L'in�uence de l'humidité est tout aussi importante car plus
l'environnement sera sec, plus le séchage et donc les cinétiques et amplitudes de retrait de dessiccation
seront élevés.

1.4.1.3 Modélisation du retrait

Il existe plusieurs types de modélisation des retraits endogène et de dessiccation. Cette partie se
focalise sur les modèles réglementaires, et sur un modèle basé sur une approche poro-mécanique.

1.4.1.3.1 Modèles réglementaires

L'Eurocode 2 (EN 1992-1-1), pour le dimensionnement des ponts en béton, propose de calculer les
déformations induites par le retrait endogène (εca), et par le retrait de dessiccation (εcd), par l'intermé-
diaire de formules analytiques. Le retrait total est alors considéré comme la somme des retraits endogène
et de dessiccation.

Le retrait endogène est déterminé selon deux formules, l'une applicable pour des échéances jusqu'à 28
jours, et une deuxième pour les échéances au-delà de 28 jours. La première phase étant associée à l'hydra-
tation, le retrait endogène est calculé en fonction de la valeur moyenne de la résistance à la compression
(fcm(t)), qui évolue en fonction du temps jusqu'à sa valeur à l'échéance de 28 jours fcm. Dans le cas où
cette résistance est inférieure au dixième de sa valeur caractéristique à 28 jours, le retrait endogène est
considéré comme nul. Durant la deuxième phase, au-delà de 28 jours, le retrait endogène est calculé selon
la formule suivante :

εca(t, fck) = βca1(fck − 20)× [βca2 − βca3 × exp(
−t
βca4

)]× 10−6 (1.10)

avec :

- εca le retrait endogène en m/m pour t > 28 jours,
- fck la résistance caractéristique à la compression à 28 jours du béton,
- (βca1 ;βca2 ;βca3 ;βca4) des coe�cients de calage dont les valeurs par défaut sont données par le
règlement et respectivement égales à (1 ; 2,8 ; 1,1 ; 96).

L'évolution en fonction du temps du retrait de dessiccation est quant à elle calculée selon l'équation
suivante :

εcd(t, fck, h0, RH) = K(fck)× [72× exp(−0, 0046× fck)+ 75−RH]× (t− ts)

(t− ts) + βcd × h20
× 10−6 (1.11)

avec :

- εcd le retrait de dessiccation au temps t calculé en m/m,
- fck la résistance caractéristique à la compression à 28 jours du béton,
- h0 le rayon moyen en mm,
- HR l'humidité relative extérieure moyenne,
- ts l'âge du béton au début du séchage,
- βcd un coe�cient qui peut être calé à partir de données expérimentales ou pris égal à 0,007 pour
un béton avec fumée de silice, ou 0,0021 pour un béton sans.

- K(fck) un coe�cient qui dépend de la résistance caractéristique à la compression, égal 18 si elle
est comprise entre 40 et 57 MPa, et 30− 21× fck si elle est supérieure.

1.4.1.3.2 Modèles basés sur la poro-mécanique

L'approche poro-mécanique permet de considérer que la variation des tensions capillaires suite aux
mouvements hydriques est à l'origine du retrait (équation 1.9). La mise en dépression des pores capillaires
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est équilibrée par la pression hydrostatique de l'eau interstitielle, qui exerce dès lors une compression de
la phase solide.

Le modèle de Sellier et al. (2016) utilise cette approche poro-mécanique. Dans ce modèle, les méca-
nismes à l'origine du retrait endogène et de celui de dessiccation sont indi�érenciés. Ces retraits sont tous
deux considérés comme la conséquence d'une variation de la pression capillaire au sein de la porosité, qui
est appliquée à la phase solide suivant la théorie de Biot (équation 1.12).

∂σ

∂t
=
∂σ′

∂t
− ∂(bw × Pw)

∂t
(1.12)

avec :

- ∂σ
∂t la variation de la contrainte totale appliquée au matériau,

- ∂σ′

∂t la variation contrainte e�ective sur la phase solide,
- Pw la pression capillaire,
- bw le coe�cient de Biot de la phase solide.

La pression capillaire (Pw) peut être estimée selon l'équation de Van Genuchten (équation 1.13 ), qui la
relie au degré de saturation (Sr). La variation du degré de saturation est fonction de l'hydratation du
béton et des conditions aux limites en séchage du béton. L'intérêt de ce type de modèle est de considérer
le couplage entre retrait endogène et retrait de dessiccation puisque les deux sont pilotés par l'évolution
de la pression capillaire. La pression capillaire est quant à elle dépendante de la variation du degré de
saturation, quelle qu'en soit son origine (dessiccation ou auto-dessiccation).

Pw =Msh(1− Sr
(− 1

mvg
)
)(1−mvg) (1.13)

avec :

- Msh un paramètre qui contrôle l'amplitude de la tension capillaire en fonction de la température,
- Sr le degré de saturation du matériau,
- mvg l'exposant de Van Genuchten qui est calé en fonction de l'isotherme de désorption du béton.

Benboudjema (2002) utilise aussi une approche poro-mécanique dans son modèle, mais il modélise le
retrait de dessiccation intrinsèque par direction (εrdi) comme la somme des déformations élastiques (εEi ),
de �uage propre (εfpi ) et de �uage de dessiccation (εfdi ), dans la même direction (équation 1.14). Les
phénomènes à l'origine de ces deux derniers types de déformations et la façon de les modéliser seront
explicités par la suite.

εrdi = εEi + εfpi + εfdi (1.14)

1.4.2 Les déformations di�érées sous charge

Lorsqu'une contrainte est appliquée sur le béton et qu'elle est maintenue dans le temps, une défor-
mation di�érée sous charge est observée. Le comportement di�éré dû au chargement est appelé �uage.
La déformation totale sous charge (εsc) est conventionnellement considérée comme la somme de la défor-
mation élastique (εi(tc)), qui se produit de manière instantanée à l'instant d'application du chargement
(tc) et des déformations de retrait et de �uage, qui se produisent depuis cet instant (�gure 1.17). La
déformation de �uage est donc déduite de la déformation totale sous charge et de celle de retrait qui est
évaluée en parallèle par des mesures sur des éprouvettes libres.

Lorsque le béton est déchargé (td), une phase de recouvrance instantanée puis di�érée se produit. La
recouvrance est la somme de la déformation instantanée de retour élastique réversible (εi(td)) et de la
recouvrance di�érée dans le temps, ce qui traduit la part de déformations réversibles de �uage. Le fait
que la déformation totale de recouvrance ne soit pas égale à la déformation totale sous charge du béton
démontre la part irréversible des déformations de �uage.
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Figure 1.17 � Décomposition conventionnelle des déformations di�érées sous charge (Pons &
Torrenti 2008)

1.4.2.1 Mécanismes à l'origine du �uage

1.4.2.1.1 Le �uage propre

Le �uage propre correspond à la part des déformations de �uage du béton en condition endogène
sans séchage. Ce �uage peut traduire le comportement sous charge au c÷ur d'une structure massive. De
nombreuses hypothèses sur les mécanismes à l'origine du �uage propre ont été proposées, mais il n'existe
pas de consensus à ce jour. Généralement, les chercheurs s'accordent pour distinguer deux phases de
�uage propre : à court terme ou primaire, et à long terme ou secondaire (Baºant et al. 1997). Seules les
hypothèses les plus fréquemment citées sont présentées.

� Le �uage propre à court terme

Pour Ghosh (1973), le �uage propre à court terme serait la conséquence de la micro-di�usion de l'eau au
travers des hydrates vers la porosité intra-hydrates sous l'e�et d'un chargement. Cette micro-di�ussion
entraîne des pressions osmotiques qui fragilisent le squelette solide en provoquant des ruptures au niveau
des zones où les pressions sont les plus importantes.

Espace
capillaire

Ciment
non hydraté

Hydrates

Porosité
intrahydrates

Mouvement de l'eau
à différentes échelles

σ

σ

Figure 1.18 � Schéma explicatif du �uage propre à court terme par migration de l'eau dans
la porosité intrahydrate d'après Ulm et al. (1999)
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Selon Ulm & Acker (1998) et Day & Gamble (1983), le �uage primaire est lié à une migration des mo-
lécules d'eau en adsorption libre dans la porosité intra-hydrate vers la porosité capillaire. Lorsque le
béton est chargé, les contraintes sont transmises aux produits d'hydratation et provoquent un déséqui-
libre thermodynamique qui déclenche la migration des molécules d'eau (�gure 1.18). Le retour à un état
d'équilibre se caractérise par une déformation du squelette solide qui, à l'échelle du béton, se traduit
par des déformations di�érées de �uage à court terme. Day & Gamble (1983) appuient leur hypothèse
en constatant que l'énergie d'activation du �uage à court terme est comprise entre 25 kJ.mol−1 et 115
kJ.mol−1, ce qu'ils considèrent comme étant proche de celle nécessaire à la migration de l'eau physisorbée
vers la porosité (15 kJ.mol−1).

� Le �uage propre à long terme

Contrairement au �uage à court terme, les chercheurs s'accordent sur le fait que les mécanismes de �uage
propre à long terme sont localisés dans la nanoporosité des hydrates et non plus dans la porosité capillaire.
Ce �uage serait lié au comportement visqueux des feuillets de C-S-H. Cette hypothèse est con�rmée par
des essais de nano-indentation qui montrent que seuls ces hydrates présentent un comportement visqueux
(Acker 2001).

Le fait que la cinétique de �uage à long terme ne dépende pas du rapport E/C du béton con�rme que les
mécanismes à l'origine du �uage à long terme se produisent à l'échelle nanométrique. En e�et, le rapport
E/C n'a aucune in�uence sur la nanoporosité (Ulm & Acker 1998). Selon Baºant & Prasannan (1988), la
viscosité de ces hydrates serait la conséquence de leur dissolution et recristallisation, d'une réorganisation
du squelette solide, ou de glissements entre leurs feuillets sous l'e�et de contraintes locales de cisaillement.

Plusieurs chercheurs proposent des explications à ce mécanisme de cisaillement interfeuillets des C-S-
H. Selon Ulm et al. (1999), le glissement est rendu possible par la relaxation des micro-précontraintes de
la pâte de ciment dans la nanoporosité. La relaxation est due à la rupture (ou dislocation) des liaisons
entre les surfaces solides des feuillets de C-S-H (�gure 1.19). Une fois que les feuillets ont subi ce glisse-
ment, leurs liaisons se reforment dans des zones de faibles surtensions. Toutefois, ces zones devenant de
plus en plus rares avec le temps, la cinétique des déformations de �uage diminue.

Pour Acker (2001), la déformation visqueuse des C-S-H serait totalement irréversible et expliquerait
la part irréversible du �uage, observable par une recouvrance qui n'est pas complète lorsque le béton est
déchargé. Selon Ruetz (1968), le glissement serait simplement facilité par la lubri�cation des feuillets de
C-S-H sous l'action de l'eau située dans l'espace interfeuillets. Baºant & Wittmann (1982)) considèrent
que cette eau a un rôle indirect en a�aiblissant les liaisons entre les feuillets. Selon Rossi et al. (2012),
le �uage propre serait principalement un retrait d'auto-dessiccation sous charge. Lors du chargement,
l'apparition de micro�ssures dans la matrice induirait des mouvements hydriques en son sein, et le retrait
d'auto-dessiccation, qui en résulterait, entraînerait le �uage du béton.

feuillet de CSH
Liaisons

transverses

Molécules d'eau
Mécanismes de
type dislocation

Figure 1.19 � Mécanisme de glissement des feuillets de C-S-H expliquant le �uage propre à
long terme d'après Ulm et al. (1999)

Pour Acker (2001), le �uage correspond à une consolidation du matériau, qui serait caractérisé par un
potentiel de déformation di�éré intrinsèque. Sellier et al. (2016) sont en accord avec ce concept. Pour
l'expliquer, ils proposent l'hypothèse selon laquelle la mise en charge du béton entraîne des contraintes
distinctes dans les phases non visqueuses (�èches noires dans la �gure 1.20) et la matrice de C-S-H (�èches
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orange dans la �gure 1.20) du fait de la di�érence de rigidité entre les deux phases (Manzoni 2019). La
matrice, siège des déformations de �uage, de par son comportement visqueux, va progressivement se dé-
charger en transmettant une contrainte supplémentaire aux inclusions, qui elles, ont un comportement
élastique. Avec le temps, la contrainte transmise par les C-S-H devient de plus en plus faible, ce qui
explique le ralentissement de la cinétique de �uage. La matrice a donc un potentiel de déformation dif-
férée. Chaque déformation qui induit une transmission des e�orts se traduit par une consommation de
ce potentiel, qui ne serait pas réversible du fait de la réorganisation des liaisons à l'échelle des C-S-H.
Ainsi, un matériau ayant subi un fort retrait, développera des déformations sous charge moindres, du
fait d'un potentiel de déformation di�érée intrinsèque déjà en partie consommé par le retrait préalable
au chargement.

t0+Δtt0

σ σ

Inclusion
(granulat)

Matrice
cimentaire

Figure 1.20 � Schématisation du principe de consolidation d'après Manzoni (2019)

1.4.2.1.2 Le �uage de dessiccation

Dans le cas d'un béton chargé pour lequel les transferts hydriques avec le milieu ambiant sont permis,
les déformations di�érées totales mesurées sont supérieures à la somme du �uage propre et du retrait
total. Ce phénomène a été identi�é par Pickett (1942), d'où la dénomination d' "e�et Pickett" qui lui a
été donnée. Cette part complémentaire de déformation est appelée �uage de dessiccation. On distingue
deux parts de �uage de dessiccation : une structurale et une intrinsèque (Baºant & Chern 1985, Granger
1995).

� Le �uage de dessiccation structural

Le �uage de dessiccation structural s'expliquerait par l'action du chargement du béton, qui limiterait la
diminution de la relaxation induite par la �ssuration de surface du béton suite au retrait de dessiccation
(Baºant & Wittmann 1982). L'état de contraintes résultant de la superposition de l'état induit par le
retrait de dessiccation (partie 1.4.1.1.5) et l'application du chargement est illustré en �gure 1.21. La part
de �uage de dessiccation structural peut donc être considérée comme un un retrait de dessiccation di�éré
par la votesse de séchage. Granger (1995), considère que cette part de la déformation représente environ
20% du �uage total au bout d'un an.

Etat de contrainte virtuel
dû aux déformations empêchées

(éprouvette non fissurée)

traction

compression compression

F

F

+ =

Etat de contrainte résultant :
le chargement réduit les tractions,

donc les risques de fissuration
(éprouvette non fissurée)

Figure 1.21 � Superposition des états de contraintes entre une éprouvette libre et sous charge
d'après Pons (1998)
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� Le �uage de dessiccation intrinsèque

Outre la part structurale du �uage de dessiccation, il existe une part intrinsèque mise en évidence par
(Baºant et al. 1997). En confrontant une modélisation et une étude expérimentale de �uage, ces cher-
cheurs ont montré que le �uage de dessiccation structural ne permet pas d'expliquer la totalité du �uage
de dessiccation. En étudiant le �uage d'éprouvettes en �exion et en compression uniaxiale, Benboudjema
(2002) remarque que leur �uage spéci�que est identique en condition endogène mais di�ère en présence
de dessiccation. D'après lui, le retrait de dessiccation n'entraînant pas de courbure et donc de moment
de �exion, le �uage de dessiccation ne peut donc être attribué uniquement à un e�et structural.

Plusieurs théories tentent d'expliquer le �uage de dessiccation intrinsèque. Leurs mécanismes, qui se
rapprocheraient davantage de ceux du �uage propre, sont les suivants :

- Théorie de la consolidation (Ruetz 1968) : Le �uage de dessiccation intrinsèque serait la
conséquence d'une contraction de la pâte, suite à un séchage plus important induit par le charge-
ment. Cette hypothèse a depuis été écartée puisque, comme l'ont montré les travaux de Cagnon
(2015), la perte de masse par séchage entre un béton chargé et un béton non chargé est similaire.

- Théorie du retrait induit par les contraintes (Baºant & Chern 1985) : Elle explique le
phénomène par une rupture plus aisée des liaisons entre C-S-H. Ce mécanisme serait conditionné
par la microdi�usion de l'eau des zones d'adsorption empêchées vers les pores capillaires.

- Théorie de la relaxation des micro-précontraintes (Baºant et al. 1997) : Une variation
volumique des hydrates expliquerait le �uage de dessiccation intrinsèque. Elle serait due à une
modi�cation de l'amplitude des contraintes induites par la variation des pressions de disjonctions
conditionnées par l'humidité relative interne du béton, elle-même régie par celle du milieu ambiant.

- Théorie de la concentration des contraintes sur les C-S-H (Brooks 2001) :Des contraintes
jusque-là reprises par l'eau, seraient progressivement redistribuées sur le squelette solide au fur et
à mesure du séchage, ce qui accentuerait le phénomène de �uage.

- Théorie de la variation des � micro-endommagements � intergranulaires (Sellier &
Lacarrière 2009) : La mise en charge du béton pourrait empêcher la micro-�ssuration dans la
matrice cimentaire en limitant les contraintes de traction dans les zones intergranulaires. Ceci
aurait pour conséquence d'améliorer la transmission des dépressions capillaires vers la matrice et
donc d'augmenter le retrait dans la direction chargée, cette part de �uage de dessiccation intrin-
sèque ne serait par conséquent qu'un retrait dont l' "e�cacité" serait maximisée par l'application
d'une précontrainte externe de compression.

- Théorie du �uage de dessiccation transitoire (Manzoni 2019) : Le phénomène physique
à l'origine du �uage de dessiccation intrinsèque, de la déformation thermique transitoire (DTT
expliquée par la suite) et du retrait de dessiccation serait unique. En présence d'une contrainte
couplée à du séchage, la pression dans les pores capillaires diminuerait sous l'e�et de leur dé-
saturation, et par conséquent, les nanopores des C-S-H se retrouverait en surpression par rapports
aux capillaires. Cette di�érence de pression fragiliserait les liaisons entre les feuillets de C-S-H,
ce qui faciliterait le glissement des feuillets de C-S-H. Ce déséquilibre de pression provoquerait
par ailleurs une microdi�usion d'eau des nanopores de C-S-H vers les capillaires, qui tendrait à
rééquilibrer les pressions, stoppant de ce fait cette fragilisation transitoire.

1.4.2.2 Facteurs in�uents du �uage

De nombreux facteurs in�uencent le �uage. Comme pour le retrait (partie 1.4.1.2), nous nous focali-
serons sur l'in�uence des granulats et des conditions d'ambiance. Le �uage étant une déformation sous
charge, l'in�uence du taux de chargement sera aussi détaillée.

1.4.2.2.1 L'in�uence des granulats

Les travaux de Neville (1964) montrent que la fraction volumique de granulats a une in�uence sur le
comportement sous charge du béton (�gure 1.22). L'amplitude du �uage est d'autant plus faible que la
proportion de granulats est élevée. Ceci s'explique à la fois par une rigidité des granulats supérieure à
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celle de la pâte qui restreint les déformations de �uage, et par un volume de pâte moindre, siège de ces
déformations di�érées. Neville (1964) a ainsi constaté une diminution de 10% du �uage propre lorsque le
volume de granulats augmente de 65% à 75%.
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Figure 1.22 � In�uence du volume de granulat (exprimé en log( 1
1−g )) sur le coe�cient de

�uage (exprimé en log(106c)) d'après Neville (1964)

Les granulats conditionnent le comportement à long terme de par leur fraction volumique, mais aussi
de par leur nature minéralogique (Cubaynes & Pons 1996). Cet e�et a été observé pour la première fois
dans l'étude de Troxell et al. (1958) présentée en �gure 1.23. Makani (2011) l'explique en partie par
la rigidité des granulats mais aussi par la qualité de l'ITZ qui dépend de leur nature minéralogique.
En e�et, une bonne qualité de cette interface atténuerait le �uage de dessiccation du béton en limitant
l'endommagement intergranulaire de la pâte (Sellier et al. 2016).
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Figure 1.23 � In�uence de la nature minéralogique du granulat sur le �uage total d'après
Troxell et al. (1958)

Par l'intermédiaire d'un béton numérique, Bernachy-Barbe & Bary (2019) ont étudié l'impact de la forme
des granulats sur le comportement di�éré du béton sous charge de compression uniaxiale. Pour toutes
les formes d'inclusions, leur rigidité étant plus élevée que celle de la matrice, la contrainte aux abords
de l'inclusion est plus élevée, et par conséquent le �uage de la matrice dans cette zone y est supérieur à
celui des zones plus éloignées. Ces chercheurs observent que les simulations avec des inclusions de forme
sphérique (�gure 1.24.a), soit la forme la plus éloignée de celle des granulats réels, montrent un �uage plus
important. Selon eux, l'écart est dû à une répartition plus homogène des contraintes dans la matrice. En
e�et, la forme sphérique entraîne une diminution des concentrations de contraintes, qui sont observables
dans le cas des inclusions de forme similaire à celle des granulats réels. Cette homogénéisation de la
contrainte a pour conséquence d'augmenter la contrainte moyenne de la matrice et donc son �uage.
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Figure 1.24 � Formes des inclusions testées pour étudier leur in�uence sur le �uage grâce à
des simulations de béton numérique (Bernachy-Barbe & Bary 2019)

1.4.2.2.2 L'in�uence des conditions d'ambiance

Le �uage de dessiccation étant directement lié aux transferts hydriques entre le matériau et le mi-
lieu ambiant, plus l'hygrométrie de ce dernier sera faible, plus le séchage et donc le �uage total seront
importants (�gure 1.25). Cagnon (2015) a étudié le �uage sous cycles hydriques de séchage et réhumidi-
�cation entre 50%HR et 99%HR. Outre, un gon�ement sous charge lors des phases de réhumidi�cation,
il a constaté que l'évolution de la déformation de �uage sous hygrométrie stationnaire et celle après deux
cycles hydriques, pouvaient converger pour une même hygrométrie à long terme.
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Figure 1.25 � In�uence de l'humidité relative sur le �uage d'après Neville (1996)

� La température

La température modi�e le �uage propre et le �uage en dessiccation. Il est important de noter que la
chronologie des sollicitations thermiques et mécaniques, à savoir le cas où le béton est chau�é puis chargé
et le cas inverse où le béton est chargé puis chau�é, entraîne des évolutions des déformations sous charge
di�érentes.

Cas du béton chau�é puis chargé

Dans le cas où le chau�age est antérieur à la mise en charge, la cinétique de �uage est augmentée par
rapport à celui de référence à 20◦C. Neville (1996) observe que la cinétique de �uage propre est d'autant
plus importante que la température de conservation est élevée, pour une gamme de température allant
de 20 à 80◦C (�gure 1.26).
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Ladaoui (2010) a également étudié l'e�et de la température sur le �uage sur des BHP (bétons à hautes
performances) �brés et non �brés à 20◦C, 50◦C et 80◦C. A 50◦C, le �uage est relativement similaire
pour l'ensemble des bétons mais l'amplitude de �uage observée est de 2,33 à 3,27 plus importante qu'à
20◦C. En revanche, à 80◦C, la cinétique de �uage est multipliée par un facteur compris entre 6,36 et
10,41. Ce résultat montre que l'e�et de la température est non linéaire sur cette plage 20-80◦C et qu'il
dépend de la formulation des BHP. Il explique cette di�érence de comportement au-dessus de 50◦C par un
endommagement thermique qui se produit lors de la montée en température et qui serait limité par l'action
des �bres. Il appuie cette hypothèse par la diminution du module d'élasticité observée lors du chargement
sur les bétons non �brés dès 50◦C et signi�catif à 80◦C. Jusqu'à 50◦C, le �uage serait simplement activé
thermiquement selon l'hypothèse de Hauggaard et al. (1999), qui expliquent cette augmentation de la
cinétique de �uage par une diminution de la viscosité de l'eau avec la hausse de la température. Pour des
températures supérieures, l'activation thermique serait couplée avec un endommagement probablement
lié aux dilatations di�érentielles entre la pâte et les granulats (Cagnon 2015).
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Cas du béton chargé puis chau�é

Dans le cas où un béton est chau�é après sa mise en charge de compression, les déformations di�érées
sous charge sont supérieures à celles du béton chau�é à même température puis chargé (�gure 1.27)
(Schneider 1988, Illston & Sanders 1973). Ce supplément de déformation, qui apparaît au moment de
la montée en température (Fahmi et al. 1972), est appelé déformation thermique transitoire (DTT), ou
�uage thermique transitoire.
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Dans le cas où deux cycles thermiques sont appliqués, la DTT est observée lors du second cycle, que
dans le cas où sa température est supérieure à celle du premier (Khoury et al. 1985, Mindeguia et al.
2013). Cagnon (2015) constate que la DTT se caractérise par une cinétique très élevée à court terme,
mais que le �uage ultérieur est similaire à celui du béton chau�é puis chargé. De plus, cette déformation
est irréversible.

Plusieurs hypothèses sont avancées concernant l'origine de la DTT. Certains chercheurs l'expliquent
comme une conséquence de déformations thermiques di�érentielles entre les granulats et la matrice ci-
mentaire. Ainsi, pour Khoury et al. (1985), lorsque le béton est chau�é au-dessus de 100◦C, le retrait de
dessiccation engendre une contraction de la pâte de ciment plus importante que sa dilatation thermique.
Bien qu'ils se dilatent sous l'e�et du chau�age, les granulats se mettent en compression, ce qui augmente
le �uage. Hansen & Eriksson (1966), appuyé par Torrenti (2018), expliquent la DTT par une �ssuration
de la matrice aux abords des granulats suite à une dilatation thermique de la matrice supérieure à celle
des granulats. Torrenti (2017) explique que la DTT est due à une augmentation de la contrainte e�ective
dans le béton suite à cet endommagement. Cependant, Cagnon (2015) ne constate pas de diminution du
module d'élasticité du béton ayant subi une DTT, et considère donc que cet éventuel endommagement
n'a pas d'incidence à l'échelle macroscopique.

Pour d'autres, l'origine de la DTT serait localisée à une échelle plus microscopique. Schneider (1982)
explique la DTT par une di�usion de l'eau interfoliaire des C-S-H plus rapide avec la température. Cette
hypothèse ne paraît pas valable puisque la DTT serait alors également observée dans le cas où le béton
est chau�é avant sa mise en charge. Pour d'autres, la DTT serait la conséquence d'un glissement plus
important des feuillets de C-S-H, induit par la température (Baºant & Kaplan 1996, Baºant et al. 1997,
2004).

Pour Manzoni et al. (2019), Manzoni (2019), lors du chau�age d'un béton chargé, l'eau interfoliaire
des C-S-H, en se dilatant et sous l'e�et des contraintes locales, serait en surpression par rapport à la
pression dans les pores capillaires. Ce déséquilibre de pression fragiliserait les liaisons interfeuillets, fa-
cilitant les glissements de ces feuillets à l'origine des déformations de �uage. La surpression dans les
nanopores des C-S-H engendre également une microdi�usion de l'eau des nanopores vers les capillaires.
Cette microdi�usion est accélérée par la plus faible viscosité de l'eau en température. Ces phénomènes
seraient provisoires et s'achèveraient dès le rééquilibrage des pressions des deux échelles de pores, et
le rétablissement des liaisons interfeuillets dans un nouvel état d'équilibre. Cela expliquerait également
pourquoi le �uage ultérieur n'est pas modi�é par la DTT et le fait que cette déformation soit irréversible.
Ce mécanisme est similaire à celui qu'il propose pour expliquer le �uage de dessiccation intrinsèque.

1.4.2.2.3 L'in�uence du taux de chargement

Hummel (1942) et Mehta (1993)) observent des déformations et une cinétique de �uage du béton plus
importantes pour des formulations de béton dont la résistance à la compression est faible. Toutefois, pour
pouvoir réaliser des analyses comparatives du �uage de di�érentes classes de béton, il est préférable de
raisonner en taux de chargement qui correspond à la contrainte appliquée sur la résistance en compression
du béton évalué au moment du chargement.
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(Pons & Torrenti 2008)
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Pour un taux de chargement modéré, un �uage dit primaire est observée (�gure 1.28), il se caractérise par
une cinétique élevée après application du chargement qui diminue dans le temps suivant une allure en lo-
garithme. Pour des chargements à des taux intenses, la déformation de �uage évolue alors en trois phases :

- le �uage primaire : appelé aussi �uage transitoire, il correspond à la phase juste après chargement
et se caractérise par une cinétique de déformation élevée qui diminue ensuite dans le temps ;

- le �uage secondaire : il est aussi nommé stationnaire ou quasi-visqueux et se traduit par une
vitesse de déformation constante ;

- le �uage tertiaire : cette phase est caractérisée par un accroissement signi�catif de la cinétique
de déformation jusqu'à la rupture du matériau

Acker & Barral (1983) ont étudié les déformations di�érées du béton en fonction de son taux de chargement
(�gure 1.29). Ils en déduisent que, lorsque le taux de chargement est inférieur à 45% de la résistance en
compression du béton, la déformation de �uage est proportionnelle à la contrainte appliquée. Pour des
taux de contrainte supérieurs à 45% de la résistance en compression du béton, le �uage n'est plus linéaire
avec le taux de chargement. Le béton est endommagé, et le �uage secondaire, voire tertiaire, peut se
produire.
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Figure 1.29 � In�uence du taux de chargement (σ0/σrupture) sur les déformations di�érées
d'après Acker & Barral (1983)

1.4.2.3 Modélisation du �uage

Il existe de nombreux modèles de �uage du béton. Ils se distinguent par leur approche et par les
couplages qu'ils prennent en compte. Nous nous limiterons aux modèles qui utilisent des chaînes de
Kelvin-Voïgt et/ou de Maxwell (�gure 1.30). Dans leur représentation rhéologique, les chaînes de Maxwell
associent en série une rigidité (ki) et une viscosité (ηi), qui induisent respectivement des déformations
réversibles et irréversibles. Dans les chaînes de Kelvin-Voigt, la rigidité et la viscosité du matériau sont
associées en parallèle. Lorsque le béton est déchargé, la déformation visqueuse est alors réversible.

(a) (b)

Figure 1.30 � Représentation rhéologique des chaînes de Maxwell (a) et de Kelvin-Voigt (b)
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Les modèles de �uage basés sur une chaîne de Kelvin-Voigt utilisent une fonction de complaisance. Ils
se basent sur la linéarité entre les déformations de �uage et la contrainte appliquée quand le taux de
chargement est inférieur à 45% de la résistance en compression du béton. Dans ce cas-là, la déformation
de �uage propre peut s'écrire en fonction de la contrainte appliquée :

εfp(t, t′) = J(t, t′)× σ (1.15)

avec :

- εfpla déformation de �uage propre en fonction du temps (t) et du temps de mise en charge (t′),
- J(t, t′) le tenseur de complaisance de �uage,
- σ la contrainte appliquée

Dans le cas où la contrainte est modérée et que l'on ne considère pas l'âge du béton au moment de la mise
en charge, la fonction de complaisance J(t) peut s'écrire sous la forme d'une série de Dirichlet (équation
1.16), où ki est la rigidité et ηi la viscosité associée à une chaîne de Kelvin-Voigt (�gure 1.30b).

J(t) =
n∑

i=1

1

ki
(1− e

ki
ηi

t
) (1.16)

Cette particularité des modèles basés sur les chaînes de Kelvin-Voigt rend leur application simple. C'est
une des raisons pour laquelle de nombreux chercheurs les utilisent (Baºant & Wittmann 1982, Baºant
et al. 1997, Benboudjema 2002, Müller et al. 2013).

1.4.2.3.1 Modèles règlementaires

Les principaux modèles basés sur des chaînes de Kelvin-Voigt sont les modèles dits "réglementaires"
des diverses normes de dimensionnement (Eurocode 2 (EN 1992-1-1), ACI PRC-209.2-08, AS 3600:2018).
Ils s'appuient sur la décomposition conventionnelle des déformations et sur l'hypothèse de leurs décou-
plages (déformations élastique, de retrait endogène, de retrait de dessiccation, de �uage propre et de
�uage de dessiccation). Le �uage est une fonction du temps et dépend de certains paramètres matériaux,
des conditions d'ambiance (hygrométrie et parfois température) et du taux de chargement. Suivant les
règlements, la liste des paramètres pris en compte di�ère sensiblement. Par exemple, dans l'annexe B de
l'Eurocode 2 (EN 1992-1-1), la déformation de �uage est proportionnelle à la déformation élastique par
l'intermédiaire de coe�cients de �uage, et elle est dé�nie de la manière suivante :

εcc(t, t0) =
σ(t0)

Ec
[φb(t, t0) + φd(t, t0)] (1.17)

avec :

- εcc la déformation de �uage total calculée à l'instant t, depuis l'instant t0 d'application de la
contrainte de compression,

- σ(t0) la contrainte de chargement à t0,
- Ec le module d'élasticité tangent du béton à 28 jours, considéré égal à 1,05 fois le module d'élasticité
sécant à la même date,

- φb le coe�cient de �uage propre calculé à l'instant t, depuis l'instant t0 d'application de la
contrainte de compression ; sa valeur dépend de celles de la résistance caractéristique en com-
pression à 28 jours (fck) et de la résistance moyenne au moment de l'application du chargement
qui induit le �uage (fcm(t0))

- φd le coe�cient de �uage dû à la dessiccation qui dépend de la variation de retrait de dessiccation
se produisant entre l'instant t et celui à l'instant d'application du chargement ; ce coe�cient est
dé�ni suivant l'équation suivante :

φd(t, t0) = φd0[εcd(t)− εcd(t0)] (1.18)

Où εcd est la déformation de retrait de dessiccation calculée à l'instant t, depuis l'instant t0 d'application
de la contrainte de compression, φd0 est un coe�cient de proportionnalité entre la déformation de �uage
de dessiccation et celle de retrait de dessiccation ; sa valeur est de 1000 ou 3200 suivant si la formulation
de béton incorpore respectivement de la fumée de silice ou non.
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1.4.2.3.2 Modèle basé sur la consolidation

Les modèles basés sur les chaînes de Kelvin-Voigt ne peuvent pas rendre compte de l'aspect conso-
lidant du �uage (partie 1.4.2.1.1). Pour pouvoir modéliser cet aspect irréversible, le modèle de Sellier
et al. (2016), schématisé en �gure 1.31, décompose le �uage propre en une part réversible et une part
irréversible, autant sur sa partie sphérique (indice s) qui dépend de la pression capillaire et des forces de
disjonction (πw), que sur sa partie déviatorique (indice d). Dans ce modèle, une chaîne de Kelvin-Voigt
(indice KV ), qui permet de modéliser le comportement viscoélastique et donc réversible du matériau,
est associée à une chaîne de Maxwell de type visqueux consolidant (indice M), qui permet de modéliser
le comportement irréversible.L'assemblage ainsi réalisé, si le module de Maxwell n'était pas consolidant,
porterait le nom de �uide Burger, mais cette dénomination n'est plus adapteé en raison de la variation
de viscosité du module de Mawxwell, traduisant l'aspect consolidant et donc de moins en moins �uide de
ce modèle.

Pour modéliser la part irréversible du �uage (εM ), le modèle se base sur la notion de potentiel de défor-
mations di�érées, ou potentiel de �uage (partie 1.4.2.1.1). La cinétique de la déformation irréversible de
Maxwell est une fonction proportionnelle à la déformation élastique. Elle est déterminée selon l'équation
suivante :

∂εMi
∂t

=
εEi
τMref

CWvCTv

Cc
i

(1.19)

avec :

- εM le �uage irréversible qui est exprimé par direction (i) en fonction du temps (t) et de la défor-
mation élastique lors de la mise en charge (εEi ),

- τMref le temps de référence du �uage irréversible,
- CWv un coe�cient qui dépend degré de saturation, et permet de prendre en compte son e�ets sur
la vitesse de �uage,

- CTv un coe�cient qui dépend de la température, et permet de prendre en compte son e�ets sur
la vitesse de �uage,

- Cc
i une fonction dite de consolidation qui prend en compte l'état de déformation irréversible du

matériau.
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contraintes e�ectives ; Πω la pression d'eau sur le squelette solide

Figure 1.31 � Représentation rhéologique du modèle de Sellier et al. (2016)

Lorsque la fonction de consolidation augmente, traduisant une consommation du potentiel de �uage, la
cinétique de �uage diminue. Cette fonction ne dépend pas du temps, mais de l'état de consolidation du
matériau, qui est géré par le modèle au travers d'un tenseur de variable de consolidation dont les valeurs
propres sont calculées selon la formule suivante :

Cc
i =

1

k
exp(

1

k
(
εMi
εEi

)+) (1.20)
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Où le rapport entre la déformation de �uage irréversible (εMi ) à l'instant t et la déformation élastique
(εEi ) ne peut être que positif (exposant + dans l'expression), traduisant le caractère irréversible de la
fonction de consolidation. L'utilisation de la déformation de �uage dans l'exponentielle permet de ne pas
borner la déformation de �uage, contrairement au modèle de l'Eurocode 2 (EN 1992-1-1), et d'obtenir une
évolution logarithmique conforme aux observations expérimentales (Torrenti 2019) lors de la résolution de
l'équation di�érentielle dans le cas du �uage uniaxial. De plus, la fonction de consolidation est forcément
supérieure à 1/k où k, assimilable à un coe�cient de �uage, est dé�ni selon l'expression suivante :

k = krefCTpCWpCMp (1.21)

avec :

- kref un coe�cient de �uage de référence qui est le rapport entre une déformation de Maxwell de
référence et la déformation élastique du matériau chargé à un tiers de sa résistance à la compression,

- CTp un coe�cient qui dépend de la température, et qui permet de prendre en compte l'in�uence
de la température sur le potentiel de �uage,

- CWp un coe�cient qui dépend du degré de saturation, et qui permet de rendre compte de l'e�et de
l'état hydrique interne du matériau sur le potentiel de �uage (en l'absence de données expérimentale
pour celui-ci, il est actuellement laissé à la valeur 1),

- CMp un coe�cient qui permet de faire dépendre le potentiel de �uage du type et du taux de
chargement par l'intermédiaire d'une contrainte de cisaillement équivalente de Drucker-Prager ; ce
paramètre permet de rendre compte du �uage tertiaire, il peut toutefois être mis à 1 pour ne pas
provoquer ce dernier.

Le �uage réversible, lui, est représenté par une chaîne de Kelvin-Voigt, où la contrainte est remplacée par
une déformation élastique correspondant à la déformation asymptotique du �uage réversible. La vitesse
de �uage réversible est calculée selon l'équation suivante :

∂εKV s
i

∂t
=
CWvCTv

τKref

(
εEi
ψK

− εKi

)
(1.22)

avec :

- εKV s le �uage réversible par direction (i) qui est exprimé fonction du temps (t) et de la déformation
élastique lors de la mise en charge (εEi ),

- τKref le temps de référence du �uage réversible,
- ψK un paramètre qui permet de caler la déformation réversible asymptotique proportionnellement
à la déformation élastique.

Le modèle de Sellier et al. (2016) prend aussi en compte le �uage de dessiccation. Pour cela, il considère
le �uage de dessiccation comme une ampli�cation des e�ets poro-mécaniques de la dépression d'eau
capillaire (Pw) (équation 1.13). Cette dépression, par l'intermédiaire d'un coe�cient de Biot qui est
modulé en fonction de la contrainte de compression appliquée, engendre des contraintes hydriques sur le
matériau qui vont ampli�er le la déformation di�érée en cas de séchage sous charge (�gure 1.31). L'origine
physique de cette méthode réside dans le fait que le retrait "intrinsèque" du béton ne serait mesurable
qu'en l'absence de micro �ssuration, donc sous contrainte de compression ; le retrait libre serait quant à
lui une combinaison de ce retrait intrinsèque et d'ouvertures de micro-�ssures (opposées au retrait). De ce
point de vue la mesure du retrait libre n'apparaît plus comme une caractérisation du retrait intrinsèque,
le calage en est sans doute plus complexe mais le résultat �nal est un couplage plus simple à traiter
entre les e�ets de la dépression capillaires et le �uage, les e�ets capillaires (retrait d'auto-dessiccation,
de dessiccation et �uage de dessiccation) n'étant alors plus dissociables mais vus comme les conséquence
d'un unique chargement poro-mécanique de la matrice poreuse.

1.4.3 Discussions sur la modélisation des déformations di�érées

Les modèles réglementaires et autres modèles basés sur des chaînes de Kelvin-Voigt ne considèrent
pas les di�érents couplages révélés par les nombreuses études sur le retrait et le �uage. De plus, ils ne sont
pas capables d'estimer l'état de déformations lorsque les conditions Thermo-Hydro-Mécaniques (THM)
évoluent dans le temps ou pour des chargements complexes.

Le modèle poro-mécanique de Sellier et al. (2016) associant en chaîne un seul élément de Kelvin-Voigt
et un de de Maxwell, avec une fonction consolidante pour rendre compte de l'aspect irréversible des dé-
formations de �uage, est plus phénoménologique et comporte moins de paramètres de calage. Il permet
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de reproduire les comportements constatés dans les études de �uage, comme l'illustrent les exemples des
�gures 1.32 et 1.33, avec des conditions Thermo-Hydro-Mécaniques variables dans le temps.
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Figure 1.32 � Déformations uniaxiales sous charge pour divers taux de chargement, obtenues
expérimentalement par Roll (1964) et calages avec le modèle de Sellier et al.
(2016)

Ce modèle incrémental rend ainsi possible le calcul des déformations en conditions THM variables et sous
chargement multiaxial. S'il considère la partie solide du béton et la pression capillaire de sa porosité, il
ne distingue néanmoins pas les deux phases constitutives de la partie solide, à savoir la phase granulaire
et la matrice à base cimentaire aux comportements pourtant distincts. Par conséquent, ses paramètres
de calage demeurent macroscopiques et ne traduisent pas les mécanismes qui se produisent à l'échelle
mésoscopique (la teneur en granulat par exemple, y in�uence les paramètres de façon phénoménologique,
ce qui signi�e que le calage doit être adapté à chaque béton via la réalisation d'une nouvelle expérience de
�uage). Pour envisager un modèle pertinent couplant RAG et �uage, la prise en compte du comportement
élastique de la phase granulaire et du comportement visco-élastique consolidant de la matrice, siège des
déformations di�érées, paraît nécessaire. Nous envisagerons donc par la suite d'appliquer ce modèle non
pas au béton mais à la matrice cimentaire dans le cadre d'une méthode d'homogénéisation non linéaire.
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1.5 Quanti�cation en laboratoire des phénomènes

Le �uage, le retrait et la RAG sont caractérisés par des déformations du béton dont les évolutions
temporelles ont été présentées dans les parties 1.2 et 1.4. Il existe actuellement divers systèmes de me-
sure des déformations des matériaux à base cimentaire dont certains peuvent être quali�és d'usuels, car
régulièrement utilisés. Les études en laboratoire de la RAG conduisent majoritairement à conserver les
corps d'épreuve dans des conditions d'ambiance dites agressives, qui peuvent entraîner un dysfonction-
nement de ces systèmes de mesures usuels. Ainsi, les éprouvettes destinées à étudier un développement
optimal de la RAG sont souvent immergées dans une solution alcaline (base forte) à 38◦C a�n d'assurer
un développement rapide de la réaction.

Tous les systèmes de mesures usuels qui seront présentés dans cette partie ne peuvent pas fonctionner
dans de telles conditions et nécessitent parfois de conserver les éprouvettes dans des conditions d'ambiance
moins optimales pour la RAG. La pertinence de leur utilisation dans l'étude de la RAG par rapport à des
systèmes de mesures plus récents sera donc discutée. Parmi les techniques qui ont évolué ces dernières
années, l'utilisation de capteurs à �bre optique se développe désormais dans le domaine du Génie Civil. La
technologie des capteurs à �bre optique semble pouvoir allier une instrumentation sur des éprouvettes de
tailles réduites et une conservation dans des conditions agressives. Les di�érentes technologies de capteurs
à �bre optique seront abordées et comparées.

1.5.1 Systèmes de mesures usuels

Certaines normes imposent l'utilisation d'un système de mesure particulier. Par exemple, dans la
norme NF P18-454, le gon�ement de RAG doit être évalué par l'intermédiaire d'un comparateur. Le
comparateur permet de mesurer l'allongement de la hauteur de l'éprouvette par rapport à une mesure
initiale. Ce système de mesure demande qu'un opérateur place l'éprouvette sous le comparateur pour
e�ectuer la mesure, ce qui peut entraîner des erreurs. Seuls les systèmes de mesures usuels qui permettent
de quanti�er les déformations du béton, sans intervention humaine forte lors de la prise de mesure, seront
donc présentés dans cette partie, à savoir les extensomètres à cordes vibrantes, les jauges résistives et les
capteurs LVDT.

1.5.1.1 Les extensomètres à corde vibrante

Développés en 1931 par André Coyne, ces capteurs ont depuis été très utilisés pour l'auscultation des
ouvrages hydrauliques. Ces capteurs montrent peu de dérive sur des temps longs (Bordes et al. 2012).
Les capteurs à corde vibrante ont aussi été utilisés en laboratoire pour quanti�er les déformations in-
duites par la RAG (Asch 2010). Grâce à leur robustesse, ces capteurs sont souvent noyés dans le béton
(�gure 1.34a). En laboratoire, ils peuvent permettre la quanti�cation des déformations au c÷ur de corps
d'épreuves de tailles variables, comme dans les études de Larive (1998) et Multon (2003), où, respective-
ment, des éprouvettes cylindriques de 13 cm de diamètre et de 24 cm de hauteur et des poutres en béton
armé ont été instrumentées.

(a) Mise en place (Multon 2003)

1-Fil d'acier

4-Bobine

3-Ancrage

2-Structure

(b) Schéma de principe

Figure 1.34 � Mise en place et descriptif d'un extensomètre à corde vibrante

Leur fonctionnement est basé sur une modi�cation de la fréquence de vibration d'un �l d'acier, généra-
lement excitée par des magnéto-résistances (1 dans la �gure 1.34b). Les extrémités de la corde vibrante
sont ancrées à la structure étudiée par l'intermédiaire de deux joues (respectivement 2 et 3 dans la
�gure 1.34b). Lorsque le béton est soumis à des déformations, la distance entre les ancrages varie. Cet
allongement ou ce rétrécissement entraîne une nouvelle tension du �l d'acier qui modi�e sa fréquence de
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vibration, celle-ci étant évaluée par une bobine détectrice (4 dans la �gure 1.34b). Ce type de capteur
permet la quanti�cation des déformations sur une base de mesure déca-centimétrique à métrique pour
une étendue de mesure de 4000 µm/m avec une précision de 1 à 2%.

1.5.1.2 Les jauges résistives métalliques

Ces capteurs passifs, appelés également jauges de déformation ou de contrainte, sont très couramment
employés dans le monde industriel et en laboratoire. De par leur technologie et leur taille, les jauges
permettent une mise en place et des mesures sur des surfaces planes ou courbes. Dans le domaine du
génie civil, elles peuvent être positionnées sur la peau du béton ou collées sur les armatures (Asch 2010).

Le composant principal de la jauge est un �l en alliage de nickel (�gure 1.35b) ou une trame pellicu-
laire (�gure 1.35c) qui a le rôle d'une résistance électrique. La technologie de trame pelliculaire, plus
récente et majoritairement utilisée aujourd'hui, permet pour une surface équivalente d'obtenir une lon-
gueur de résistance développée plus importante et donc d'apporter une meilleure précision. Dans les deux
cas, le �l (ou la trame) est �xé sur un support isolant, qui est lui-même collé sur le matériau, puis protégé
de l'environnement si nécessaire (�gure 1.35a). Lorsque le matériau se déforme parallèlement aux brins
du conducteur, l'allongement de ces derniers entraîne une variation de la résistance de la jauge. Cette
grandeur est mesurée grâce à un pont de Wheatstone à partir de la variation de tension. Par l'intermé-
diaire d'un facteur de jauge (K), on en déduit la valeur de la déformation du matériau.

Les jauges résistives électriques ont une très large étendue de mesure, allant de 10 à 200 000 µm/m
avec une précision de 0,1% et permettent donc un grand nombre d'applications, malgré une base de me-
sure maximale relativement faible, de l'ordre du décimètre. Il existe également des jauges dites rosettes
qui permettent de mesurer les déformations suivant plusieurs directions en un même point, et d'en déduire
les directions principales de traction et de compression (Asch 2010).

CABLES

RELAIS

COLLE

FIL
SOUDURE

JAUGE

PROTECTION

SURFACE
TRAITEE

(a) Schéma de principe

(b) Fil

(c) Trame

Figure 1.35 � Mise en place et type de jauges résistives d'après Asch (2010)

1.5.1.3 Les capteurs LVDT

Les capteurs LVDT (Linear Variable Di�erential Transducer) sont des capteurs inductifs qui per-
mettent de mesurer un déplacement. Leur principe réside dans le déplacement d'un élément positionné
dans un circuit magnétique qui entraîne une variation du �ux électrique mesuré (�gure 1.36). Dans le
cas des capteurs avec un noyau ferromagnétique, selon leur type de fonctionnement, ce �ux de mesure
peut consister en une modi�cation d'auto-induction d'une bobine, ou pour d'autres, en une variation de
la tension secondaire par modi�cation du couplage entre les enroulements primaire et secondaire d'un
transformateur. Ces technologies permettent au capteur LVDT de mesurer des déplacements dont l'éten-
due de mesure varie de ± 1 à ± 500 mm avec une précision 0,002 à 0,5% (Asch 2010).

Lorsque cela est possible, le capteur peut venir palper directement la surface du matériau d'étude, comme
dans les travaux de Larive (1998) et Multon (2003). Dans leurs études, ces chercheurs ont pu mesurer le
gon�ement radial libre d'éprouvettes cylindriques chargées uniaxialement par l'intermédiaire d'un robot
venant palper radialement la surface de l'éprouvette. Cependant, ces capteurs sont plus souvent associés
à une tige métallique pour étendre la base de mesure et ainsi obtenir un déplacement moyen du maté-
riau. La base de mesure correspond alors à la distance entre l'ancrage du capteur et de la tige collée au
matériau d'étude permettant, par exemple, le suivi des déformations de �uage. Les éprouvettes chargées
sont alors instrumentées avec des capteurs ancrés à leur surface qui mesurent la déformation dans le sens
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de chargement du béton (�gure 1.37a). Il est aussi possible d'utiliser les capteurs LVDT pour mesurer
les déformations à c÷ur du béton. Muñoz (2000) a ainsi développé un système qui permet la mesure des
déformations de �uage au c÷ur d'une éprouvette cylindrique grâce à un capteur LVDT localisé dans une
réservation créée lors du coulage de l'éprouvette (�gure 1.37b).
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Figure 1.36 � Schéma électrique équivalent simpli�é d'un capteur LVDT d'après Asch (2010)
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Figure 1.37 � Positionnement possible des capteurs LVDT pour l'évaluation des déformations
de �uage

1.5.1.4 Discussions sur les systèmes de mesures usuels

La partie 1.4.2 a mis en évidence la di�culté d'étudier le �uage d'un béton atteint de RAG dans le
cas d'un chargement tardif sans ralentir ou interrompre la RAG, du fait de la modi�cation des conditions
de conservation des échantillons. Une étude associant le �uage et une poursuite du développement de la
RAG requiert la conservation des éprouvettes dans une solution alcaline et en température pendant la
période de chargement.

Les capteurs à cordes vibrantes peuvent le permettre. Cependant, ces capteurs sont encombrants et dans
les cas d'une étude sur des éprouvettes cylindriques normalisées (Φ11H22 cm), ils pourraient modi�er leur
comportement mécanique. Des jauges résistives métalliques immergeables existent, mais leur durabilité
dans une solution alcaline n'est pas connue et l'étanchéité du système électrique n'est pas garanti. Les
capteurs LVDT ont déjà été utilisés dans des études sur le �uage de bétons atteints de RAG (Larive 1998,
Multon 2003), mais les éprouvettes n'étaient pas immergées. Actuellement, aucun capteur LVDT n'est
su�samment résistant pour être immergé dans une solution alcaline, et un déport des mesures est de ce
fait nécessaire.
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1.5.2 Systèmes de mesures utilisant la �bre optique

L'utilisation de systèmes de mesure usuels pour étudier le �uage tardif d'un béton atteint de RAG
qui poursuit son évolution est donc possible, mais les contraintes sont di�ciles à résoudre. Il peut être
intéressant d'étudier la faisabilité d'un tel programme expérimental avec des capteurs à �bre optique.
Cette technologie demeure aujourd'hui encore nouvelle et peu utilisée. Cependant, des études récentes
ont montré qu'elle permet de quanti�er avec précision le �uage du béton (Henault 2013). De plus, une
autre étude a montré que les capteurs à �bre optique étaient résistants dans un milieu propice au déve-
loppement de la réaction (Alj 2020).

Les études dans le génie civil utilisant des capteurs à �bre optique sont récentes, bien que l'apparition des
premières �bres optiques date du début des années 70 pour les télécommunications (Ferdinand 2008b). Il
faut attendre 1977 et des programmes militaires de la marine américaine pour voir le développement de
l'utilisation des premiers capteurs à �bre optique (Letouzey 1984). En e�et, de par leurs technologies et
propriétés intrinsèques liées au type de �bre, les capteurs à �bre optique ouvrent un large éventail d'ap-
plication. La maniabilité et l'encombrement réduit des �bres, associés à une grande sensibilité, permet
d'envisager des instrumentations jusque-là impossibles. De plus, leur insensibilité électrique et la bonne
durabilité de leur gaine dans des environnements agressifs con�rment leur intérêt dans le domaine du
Génie Civil (Ferretti 1986). Ainsi, depuis 30 ans, les capteurs à �bre optique se sont développés mais
leurs applications dans le Génie Civil, à l'heure actuelle, demeurent peu nombreuses en comparaison des
possibilités qu'ils o�rent, ils ne sont généralement utilisés à l'échelle des ouvrages que pour la détection
des �ssures localisées, notamment lorsqu'un risque de fuite est redouté.

1.5.2.1 Généralités sur la technologie des capteurs à �bre optique

La technologie des capteurs à �bre optique étant relativement récente, il est donc important de dé�nir
la technologie de la �bre optique, ainsi que les capteurs qui l'utilisent.

1.5.2.1.1 Technologie de la �bre optique

Une �bre optique traditionnelle peut être simplement dé�nie comme un guide d'onde diélectrique
abordant une symétrie de révolution bicouche. Elle est constituée d'un c÷ur dont le diamètre est compris
entre 8 et 50 µm (1 sur la �gure 1.38a), entouré d'une gaine optique d'un diamètre extérieur classique-
ment égal à 125 µm (2 dans la �gure 1.38a).
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Figure 1.38 � Constitution et types de �bre optique d'après López-Higuera (2002)

Ces deux composants en silice transparente sont généralement protégés des agressions extérieures par un
revêtement primaire en polymère d'acrylate (3 dans la �gure 1.38a). En e�et, des agressions chimiques,
telle que l'hydroxylation des ponts siloxanes de la silice peuvent dégrader la �bre (López-Higuera 2002).
Il existe également des risques de rupture d'origine mécanique si la �bre est soumise à des courbures
qui excèdent la valeur tolérée qui dépend de la �bre utilisée et correspond généralement à un rayon de
courbure de l'ordre du centimètre. Le guidage du signal, usuellement de longueur d'onde 850, 1300 ou
1550 nm, est permis par la ré�exion totale de celui-ci à l'intérieur du c÷ur de la �bre. Ce guidage est
possible grâce à un indice de réfraction du c÷ur (nc) plus élevé que celui de la gaine optique (ng).
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Plusieurs types de �bre existent en fonction du diamètre du c÷ur et de l'homogénéité de l'indice de
réfraction dans le c÷ur de la �bre. Les �bres monomodes, qui sont les plus �nes, possèdent un indice de
réfraction homogène dans le c÷ur (�gure 1.38b). Elles ne transmettent qu'une seule longueur d'onde à la
fois, généralement comprise entre 1310 nm et 1550 nm, rendant les interférences impossibles. Les �bres
multimodes à saut d'indice (�gure 1.38c) et à gradient d'indice (�gure 1.38d) permettent de guider en
simultané plusieurs signaux de longueur d'onde comprise entre 850 nm et 1310 nm. Ces �bres permettent
de faire passer davantage d'informations simultanément, mais plus lentement. En jouant sur l'hétérogé-
néité de l'indice de réfraction du c÷ur, la �bre à gradient d'indice minimise la distance parcourue par
l'onde et permet ainsi d'augmenter la vitesse de transmission. L'utilisation des �bres multimodes reste
limitée et très spéci�que comparativement à des applications de la �bre monomode dans les capteurs à
�bre optique et les télécommunications (Ferdinand 2008b).

1.5.2.1.2 Dé�nition des capteurs à �bre optique

Par dé�nition, le capteur correspond à la partie sensible d'un système de mesure. Cependant, dans
le domaine de la �bre optique, la communauté scienti�que utilise usuellement ce terme pour désigner
l'ensemble comprenant le transducteur, qui correspond à la partie sensible du capteur, et le système
d'acquisition. De fait, les capteurs à �bre optique peuvent être classés en plusieurs catégories (Ferdinand
2008b) :

- les capteurs directs : le signal de sortie est le même que celui d'entrée qui est directement acquis
par la �bre optique sur la zone étudiée ;

- les capteurs extrinsèques : ce sont des capteurs hybrides où la �bre est utilisée simplement,
après transformation du signal, comme vecteur de transmission des informations provenant d'un
transducteur d'une autre technologie ;

- les capteurs intrinsèques : ils répondent à la dé�nition normative de capteurs à �bre optique
(NF EN 61757). Dans le cas de ce type de capteur, la �bre sert de transducteur, c'est donc elle
qui est sensible à la température et aux déformations du matériau ausculté. La température et les
déformations, en in�uençant directement les propriétés de réfraction de la �bre et par conséquent
celles de l'onde transmise, sont quanti�ées après analyse du signal de sortie. Les di�érentes tech-
nologies utilisant ce principe sont détaillées par la suite.

Les capteurs intrinsèques sont les plus couramment utilisés. Dans ce type de capteur, la �bre optique a
un double rôle, transducteur et vecteur d'information jusqu'à un interrogateur. Selon la norme NF EN
61757, en fonction de l'agencement des points de mesure dans le capteur à �bre optique, deux familles
de réseaux sont identi�ables (Lequime 1997) :

� les réseaux à points multiples (ou distribués) : il s'agit d'une arborescence de plusieurs
transducteurs optiques ponctuels reliés à une même centrale d'acquisition par l'intermédiaire de
composants guidés passifs (épissures, �bres optiques, connecteurs) ou actifs ;

� les réseaux répartis : il s'agit d'un transducteur optique unique continu qui donne accès à la
mesure sur une région étendue. La grandeur mesurée (température, déformation) est acquise dans
l'espace avec un pas de mesure constant sur la zone transductrice.

1.5.2.2 Les réseaux à points multiples

Les réseaux à points multiples, ou réseaux distribués, reposent sur le principe d'interférences des ondes
à des points précis de la �bre. Les interférences peuvent être engendrées par des interféromètres, qui sont
des instruments déviant l'onde transmise pour provoquer une interférence, ou par une modi�cation locale
des propriétés intrinsèques de la �bre. Ces systèmes sont surtout utilisés pour l'auscultation des ouvrages
d'art. En e�et, cette technologie permet un grand déport des mesures. Cela signi�e que le traitement du
signal peut être fait à plusieurs centaines de mètres de la zone de mesure (Gli�si¢ & Inaudi 2007).

1.5.2.2.1 Capteurs à réseaux de Bragg

Un réseau de Bragg est une modulation périodique de l'indice de réfraction du c÷ur de la �bre sur
une longueur millimétrique, signi�ant que l'indice de réfraction de la �bre est modi�é volontairement à
plusieurs endroits espacés de la même distance. Cette modulation est réalisée par photo-inscription avec
une lumière ultraviolette. La modi�cation de l'indice de réfraction peut soit être réalisée perpendicu-
lairement, soit en biais par rapport à l'axe de la �bre optique, donnant respectivement des réseaux de
Bragg nommés droits ou blazés (Ferdinand 2008a). Les réseaux de Bragg ré�échissent la lumière sur une
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bande spectrale très �ne centrée sur la longueur d'onde spéci�que du réseau, ou raie, (λB) et dé�nie par
l'équation suivante :

λB = 2neΛ (1.23)

avec :

- Λ le pas du réseau (≈ 500nm),
- ne l'indice de réfraction e�ectif de la �bre (≈ 1.45 pour λB ≈ 1500nm).

Chaque réseau ayant son onde spéci�que, cela o�re la possibilité d'inscrire plusieurs réseaux de Bragg
sur une même �bre. Ils permettent d'e�ectuer des mesures distribuées avec un espacement allant du
centimètre à la dizaine de mètres avec une résolution pour la température mesurée de 0.1◦C et pour
les déformations mesurées de 1 µm/m. Leur nombre par capteur est un compromis entre l'étendue de
mesure souhaitée, l'onde transmise par la �bre et celle du pic ré�échi. La mesure de grandeurs physiques
en chaque point du transducteur est possible par le suivi des déplacements spectraux qu'ils engendrent
en modi�ant les paramètres Λ et ne de chaque réseau.
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Figure 1.39 � Principe de détermination des variations thermiques par réseau de Bragg à
l'aide d'une échelle spectrale d'après Ferdinand (2008a)

La variation de la grandeur physique mesurée est déterminée par l'intermédiaire d'une échelle spectrale,
schématisée pour la température en �gure 1.39 et d'équation 1.24 (principe similaire pour les déforma-
tions).

∆T = T ∗ − T = (
λh − λb
nh − nb

)(nT∗ − nT )(
∆T

∆λ
) (1.24)

Où dans le cas d'une variation de la température (∆T ) enregistrée par un réseau de Bragg, avec T et T ∗,
respectivement la températures initiale et actuelle. Cette variation de température entraîne un déplace-
ment spectral (∆λ) sur la plage spectrale [λ' ;λ�] associée à ce réseau. Sur cette plage spectrale, chaque
raie spectrale est associée à un numéro de point d'acquisition (ni). Par conséquent, les températures
initiale et actuelle sont respectivement associées à nT et nT∗ . Le système de mesure connaît la variation
de température correspondante à l'écart entre les deux numéros de points par l'intermédiaire de l'échelle
spectrale. Cette échelle est dé�nie en amont des mesures, elle associe un numéro de point haut (nh) et
bas (nb) respectivement à une raie spectrale haute (λh) et basse (λb). Ainsi, le système de mesure associe
le déplacement spectral à un écart de numéro d'acquisition, qui correspond à une variation de température.

Les réseaux de Bragg sont utilisés dans le Génie Civil depuis près de 25 ans pour la surveillance des
structures. Leur possibilité de contrôle sur d'importantes longueurs coïncide parfaitement aux dimen-
sions de certains ouvrages où les mesures réparties ne trouvent pas forcement d'utilité (Ferdinand 2008b).

1.5.2.2.2 Capteurs interférométriques

Certains capteurs à �bre optique utilisent l'analyse du déséquilibre après passage dans un interfé-
romètre entre les signaux d'une �bre ancrée et une autre libre (Ferdinand 2008a). Pour ceux de type
Michelson, des miroirs assurent l'interférence (López-Higuera 2002), quand dans la technologie de type
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Fabry-Perrot Gli�si¢ & Inaudi (2007), celle-ci est provoquée par une découpe millimétrique de la �bre.
Le multiplexage des mesures, c'est-à-dire l'interrogation de plusieurs interféromètres en simultané, est
possible au niveau de l'interrogateur en analysant le signal de plusieurs capteurs sur di�érentes �bres,
ou alors le signal fourni par plusieurs interféromètres placés sur une même �bre. Ces interféromètres ont
été développés avec un conditionnement adéquat pour pouvoir être intégrés et utilisés sur les structures
de Génie Civil, mais leurs domaines d'utilisation restent identiques aux capteurs usuels présentés dans la
partie 1.5.1.

1.5.2.3 Les réseaux à mesures réparties

Les réseaux à mesures réparties se distinguent de ceux distribués par le fait qu'ils utilisent la di�u-
sion de la lumière, permettant d'obtenir des informations globales et locales. Une acquisition avec ces
systèmes génère le pro�l continu de di�usion de la lumière sur une longueur variable de �bre selon les
technologies (métrique à kilométrique). La résolution spatiale des informations peut être millimétrique à
métrique selon la longueur de �bre utilisée pour l'acquisition de données, sachant que plus la résolution
sera haute, plus cette longueur sera diminuée Hartog (2000). Cette acquisition des données se base sur
trois phénomènes physiques, chacun étant à l'origine d'un des trois pics du spectre de di�usion de la silice
(�gure 1.40).

� la di�usion Rayleigh : sensible aux variations de température et de déformation, elle est due
aux �uctuations de densité et de composition de la silice dans la �bre ;

� la di�usion Brillouin : sensible aux mêmes paramètres que la di�usion Rayleigh, elle dépend
des vibrations thermiques moléculaires ;

� la di�usion Raman : sensible aux seuls changements de température, elle correspond à l'inter-
action photons-phonons dans la �bre.
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Rayleigh

Raman RamanBrillouin Brillouin
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λ0 – Δλ0 λ0 + Δλ0
λ0 = 1550

180193206
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(L'amplitude respective des intensités des raies spectrales n'est pas respectée)

Figure 1.40 � Spectre de di�usion dans les �bres optiques en silice (Ferdinand 2008a)

L'utilisation de ces phénomènes est récente en comparaison du développement des réseaux ponctuels.
Deux approches permettent d'obtenir les pro�ls ré�ectométriques sur la longueur d'acquisition :

� Optical Time Domain Re�ectometry (OTDR) : les mesures sont localisées par analyse
du temps de vol, qui correspond au temps d'une impulsion laser ré�échie entre l'émission et la
réception de l'onde par l'interrogateur.

� Optical Frequency Domain Re�ectometry (OFDR) : les mesures sont localisées par trans-
formée de Fourier du signal renvoyé par la �bre à une rampe de longueur d'onde émise par l'inter-
rogateur.

1.5.2.3.1 Interrogateurs Raman

Ce sont les premiers interrogateurs qui ont été commercialisés dans les années 1990 et ne peuvent me-
surer que des variations de température. La répartition spatiale des mesures est déterminée par "OTDR"
(López-Higuera 2002). Pour mesurer les variations de température, ils utilisent la technologie "Raman
- Optical Time Domain Re�ectometry (R-OTDR)" qui considère le rapport d'intensité des pics Raman
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comme dépendant de la température. Ce rapport peut varier, car seule la composante antiStokes du
spectre ré�échi, celle avec la plus haute fréquence, est in�uencée par le changement de température (�-
gure 1.40). Cette technologie est désormais considérée comme étant arrivée à maturité puisqu'elle o�re
de meilleures performances avec l'utilisation des �bres multimodes (Lanticq 2009).

1.5.2.3.2 Interrogateurs Brillouin

Ces interrogateurs sont plus récents que ceux utilisant la di�usion Raman. Les premiers datent du
début du millénaire, mais cette technologie est toujours en développement. Tout l'intérêt de ces interroga-
teurs se base sur le fait que le régime de di�usion utilisé est 10 fois plus intense que dans le cas Raman, tout
en gardant une largeur spectrale �ne (35 MHz). Cependant, à cause de son décalage fréquentiel bas, il est
impossible de l'isoler de la raie Rayleigh, ce qui rend l'analyse du signal plus complexe (Ferdinand 2008a).

Dans la technique dénommée "Brillouin Optical Time Domain Re�ectometry (BOTDR)", l'intensité
de rétrodi�usion d'une impulsion lumineuse mélangée à un signal continu est mesurée par l'interrogateur.
Les variations de température et des déformations sont évaluées à partir du décalage fréquentiel (νB),
observé au maximum de la rétrodi�usion Brillouin, selon la formule suivante (Bao & Chen 2011) :

∆νB = ν∗B − νB = Cε∆ε + CT∆T (1.25)

Où le décalage spectral ∆νB dépend de la variation de température (∆T ) et de la déformation (∆ε) par
l'intermédiaire de coe�cients de calibration respectifs (Cε,CT ). Les valeurs de ces coe�cients pour une
�bre monomode standard et une onde de 1550 nm sont connues et sont respectivement égales à 1 MHz/◦C
et 1 MHz/20µm/m.

Il faut savoir que la durée d'acquisition des données par "BOTDR" peut être longue et une technique,
dite" Brillouin Optical Time Domain Analysis (BOTDA)" et qui s'apparente à de la spectroscopie laser,
a été développée pour pallier ce problème. La technologie "BOTDA" requiert l'accès aux deux extrémités
de la �bre, où sont injectées respectivement une impulsion laser et une onde lumineuse continue. Ce gain
de temps a nécessité le développement d'une nouvelle technique dérivée (Pre-Pump Pulse - Brillouin Op-
tical Time Domain Analysis (PPP-BOTDA)) pour compenser la perte de résolution du système (Kishida
et al. 2012).

1.5.2.3.3 Interrogateurs Rayleigh

Ce sont les derniers interrogateurs apparus sur le marché à partir de 2007 (Henault 2013). Ces inter-
rogateurs se basent sur une technique OFDR et une discrétisation de la �bre par segment centimétrique
(Grave et al. 2015). En e�et, malgré un processus de fabrication industriel, il existe des hétérogénéités de
densité et d'indice de réfraction de la silice distribuées aléatoirement dans la �bre optique. Pour Soller
et al. (2005), ces défauts donnent à chaque �bre une empreinte optique unique qui peut être représentée
par une succession continue de réseaux de Bragg où leur longueur est dé�nie par le pas de résolution
spatial du système.

La technique "Optical Backscattering Re�ectometry (OBR)" analyse le spectre fréquentiel obtenu par
la transformée de Fourier de l'interférence entre une onde de référence et celle issue de la rétrodi�usion
Rayleigh de la �bre. Par inter-corrélation sur chaque zone, ces spectres sont analysés par rapport à une
mesure de référence. Si la �bre change d'état, un décalage fréquentiel (∆νR) est observé et permet de
quanti�er les variations de température et des déformations. La mesure continue est e�ectuée par transla-
tion spatiale de cette zone d'inter-corrélation où le décalage fréquentiel est relié aux grandeurs physiques
par des coe�cients de calibration selon l'équation suivante :

∆νR = CεRε+ CTR∆T (1.26)

Où CεR est le coe�cient de calibration relié à la déformation de la �bre (ε) par rapport à un signal
initial et est égal à -0,15 GHz/µm/m. CTR est le coe�cient de calibration par rapport à la variation de
température (∆T ) en deux mesures et vaut -1.25 GHz/◦C .

Les mesures e�ectuées avec un système "OBR" sont très précises, mais sa longueur transductrice reste
inférieure aux technologies Raman et Brillouin. A�n de pallier ce problème, une technique "Tunable
Wavelength - Coherent Optical Time Domain Re�ectometry (TW-COTDR)" a été mise au point, mais
elle pose des problèmes de corrélation si elle n'est pas doublée par un système Brillouin (Delepine-Lesoille
et al. 2013).
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1.5.2.3.4 Comparaison des technologies de mesures réparties

Aujourd'hui, la précision des capteurs à mesures réparties est similaire aux capteurs usuels et les cap-
teurs à mesures réparties permettent le déport des systèmes d'interrogation hors de la zone de contrôle.
Cela permet en premier lieu d'anticiper les évolutions technologiques en rendant possible le remplace-
ment par un interrogateur plus performant, tout en permettant de coupler l'acquisition de données avec
celle d'un interrogateur d'interférométrie di�érente. L'utilisation de plusieurs technologies d'interrogation
permet de dissocier les e�ets mécaniques et thermiques des mesures Brillouin et Rayleigh dans le cas où
l'utilisation d'une �bre parallèle libre est impossible (Sikali Mamdem 2012).

Le choix entre les di�érentes technologies actuellement disponibles sur le marché repose sur les besoins
spéci�ques de l'utilisateur, à savoir le pas et la longueur d'auscultation souhaités. Ces derniers dépendent
essentiellement de la taille de la structure à instrumenter et sont di�érents pour chaque technologie d'in-
terrogation. Les performances des di�érentes technologies d'interrogateur sont présentées dans le tableau
1.2.

Tableau 1.2 � Propriétés métrologiques des di�érentes techniques de mesures réparties par
�bre optique d'après Bassil (2019)

Type de di�usion Raman Brillouin Rayleigh

Système ROTDR BOTDR BOTDA
PPP

-BOTDA
TW

-COTDR
OBR

Portée de mesure
1 km
à 37 km

50 km 150 km
500 m
à 10 km

21 km
70 m
à 2 km

Pas de mesure
1 cm
à 17 m

1 m 2 m
2 cm
à 50 cm

10 cm
à 1 m

1,3 mm
à 5,2 mm

Précision [µm/m] - 60 20 20 0,5 1
Étendue [µm/m] - ±30000 ±30000 ±30000 ±15000 ±12000
Précision [◦C] 0,8 à 3 2 à 3 1 à 2 0,75 0,05 0,1
Durée d'acquisition <3 min 1 à 5 min 2 à 5 min 5 s 60 s 0,004 à 4 s
Mesure dynamique Non Non Oui Non Non Oui

1.5.2.4 Utilisation des capteurs à �bre optique dans le Génie Civil

Dès leur apparition, au vu des possibilités qu'o�rent les technologies de capteurs à �bre optique, de
nombreuses applications dans le domaine de l'auscultation des structures de Génie Civil ont été réalisées
Ferdinand (2008b). Cependant, la mise en place de ces systèmes, quelle que soit la technologie utilisée,
nécessite un conditionnement supplémentaire de la �bre. Dans les applications du domaine du Génie
Civil, la �bre peut être soumise à des attaques chimiques ou de fortes sollicitations mécaniques pouvant
amener à sa défaillance. Dans ces cas-là, l'utilisation d'un câble à �bre optique s'avère être la meilleure
solution.

1.5.2.4.1 Les câbles à �bre optique

Ils sont constitués d'une ou plusieurs �bres (câbles multi-�bres) protégées par une ou plusieurs
couches de revêtement secondaire. Cette protection secondaire est utilisée essentiellement pour parer
aux contraintes mécaniques et aux agressi<ns chimiques extérieures.

Il existe plusieurs types de câbles à �bre optique selon la protection recherchée. Les câbles mono-�bre
sont constitués d'une seule �bre, où des revêtements secondaires sont ajoutés autour de la �bre (�gure
1.41a). Le diamètre extérieur, qui peut atteindre quelques millimètres, dépend de l'épaisseur du revête-
ment secondaire. Dans le cas des câbles multi-�bres, le revêtement secondaire englobe les �bres optiques
qui peuvent être disposées selon une géométrie de révolution (�gure 1.41b), en torons ou bien encore selon
un même plan (�gure 1.41c).

Concernant la durabilité des câbles, les �ches techniques des fabricants restent vagues quant à leur
comportement à long terme. Lors de ses travaux, Henault (2013) a remarqué par exemple que le câble
peut �uer et subir des dégradations chimiques. Avec l'amélioration des systèmes et l'acquisition de pro-
�ls de mesures avec une dé�nition centimétrique, il est apparu que le revêtement secondaire peut aussi
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in�uencer les mesures (Ansari & Libo 1998). En e�et, l'ajout de couches intermédiaires entre le milieu à
quanti�er et la �bre peut entraîner des e�orts de cisaillement entre les divers matériaux constitutifs du
câble qui viennent parasiter les mesures.

(a) BRUsens V1
(SOLYFOS)

(b) TRISENS CORE
(NGB)

(c) FN-SILL-3
(NEUBREX)

Figure 1.41 � Exemples de câbles présents sur le marché

1.5.2.4.2 La fonction de transfert mécanique des câbles

Les travaux de Imai et al. (2010) ont montré que, lorsque le câble optique est utilisé comme trans-
ducteur, les déformations mesurées par le capteur à �bre optique sont le produit de convolution des
déformations réelles et de deux autres Fonctions de Transfert Mécanique (équation 1.27). La première
dépend de l'interrogateur (Finterrogateur), la seconde nommée FTM(x) caractérise la capacité du câble à
transmettre la déformation du béton εbeton(x) à la �bre à une distance (x) de l'interrogateur.

εmesur(x) = εbeton(x)⊗ Finterrogateur ⊗ FTM(x) (1.27)

Selon Bastianini et al. (2005), ces deux fonctions ne peuvent pas in�uencer la mesure conjointement.
Ainsi, dans le cas où le pas de mesure est très faible en comparaison de la longueur d'ancrage de la �bre
dans le béton, la FTM du câble est prépondérante et l'in�uence de l'interrogateur peut être négligée.
L'équation1.27 devient alors :

εmesur(x) = εbeton(x)⊗ FTM(x) (1.28)

La détermination de la FTM est donc essentielle pour déterminer les déformations du béton avec la plus
grande précision. Elle est de la forme Ae(−k|x|), où k est la longueur de transfert du câble (Henault 2013).
La valeur de cette longueur de transfert peut être peut être déterminée selon plusieurs méthodes.

Un modèle analytique permet de calculer k en se basant sur la géométrie et les propriétés mécaniques des
revêtements du câble (Li et al. 2002). Bassil (2019) complète ce modèle en intégrant le comportement aux
interfaces des matériaux. Cette méthodologie nécessite de connaître les propriétés mécaniques des com-
posants du câble, ce qui n'est pas toujours possible. Une autre méthodologie de détermination consiste
à placer le câble dans une con�guration où les déformations de l'environnement ausculté peuvent être
assimilables à un Dirac, qui est une forte déformation très ponctuelle. Par exemple, aux abords d'une
�ssure, le pro�l de déformation obtenu dans la �bre sera caractéristique de la FTM du câble.

L'obtention d'un Dirac peut être expérimentale, comme lorsque le câble est ancré dans une éprouvette
de béton dont la �ssuration en un point est imposée (�gure 1.42c) (Bassil 2019), ou par des essais d'ar-
rachement de la �bre ancrée dans du béton (�gure 1.42a) (Henault 2013). Le pro�l des déformations
enregistrées par la �bre lors de ces essais est alors assimilable à la FTM du câble. Elle peut également
être obtenue par modélisation éléments �nis du système câble/environnement (Delepine-Lesoille et al.
2006, Imai et al. 2010, Henault 2013) comme en �gure 1.42b. Néanmoins, cette évaluation requiert, là
aussi, une connaissance de la composition du câble.

Certaines technologies de capteur �bre optique peuvent donc aujourd'hui être considérées comme étant
arrivées à maturité pour un usage adapté aux ouvrages du Génie Civil. Mais dans la pratique, le nombre
d'applications demeure encore restreint. Les systèmes récents de mesures réparties, avec des pas millimé-
triques, permettent d'envisager l'utilisation des capteurs à �bre optique dans des études en laboratoire,
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qui porteraient sur la quanti�cation des phénomènes intrinsèques à l'échelle du matériau béton, sur des
corps d'épreuves de dimensions décimétriques. A l'heure actuelle, les études les utilisant demeurent pour-
tant peu nombreuses (Weisbrich et al. 2019, Alj et al. 2019).

(a) Test d'arrachement (Henault 2013)

(b) Modélisation éléments �nis (Delepine-Lesoille
et al. 2006)

(c) Fissuration imposée (Bassil 2019)

Figure 1.42 � Méthodologies de détermination des FTM des câbles à �bre optique
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1.6 Conclusions

La Réaction Alcali-Granulats, communément appelé RAG, est une attaque de la silice des granulats
par les alcalins présents dans la solution interstitielle du béton, ce qui conduit à la production d'un gel
expansif. Le développement de ce gel est conditionné à la présence nécessaire et simultanée de silice
réactive, d'alcalins et d'eau. Sa cinétique est accélérée avec une hausse de la température, et peut être
diminuée avec une baisse de l'humidité relative. A l'échelle du béton, la réaction se traduit par un gon-
�ement anisotrope, une �ssuration en faïençage de sa peau et une baisse de son module d'élasticité liée
à un endommagement correspondant à la micro�ssuration induite par les gels expansifs. Les évolutions
des déformations di�érées sous charge d'un béton atteint de RAG dépendent de l'état d'avancement de
la RAG au moment du chargement.

En e�et, le �uage d'un béton réactif n'est pas impacté si le chargement est antérieur à l'amorce de
la réaction. Dans le cas d'une mise en charge tardive par rapport à un développement avancé du gon�e-
ment de RAG, les déformations de �uage dans le sens de chargement sont plus importantes pendant les
premiers jours par rapport à un béton sain de même formulation. Toutefois, ces résultats sont à modérer,
car les dispositifs expérimentaux des études sont tels que les conditions sous chargement entraînent un
fort ralentissement de la RAG. Par conséquent, il n'existe pas à l'heure actuelle de programmes expéri-
mentaux calibrés pour estimer le couplage entre la RAG et le �uage dans le cas d'un béton chargé après
un gon�ement signi�catif. Cette dernière chronologie est pourtant la plus représentative des structures
comme les barrages pour lesquelles c'est le gon�ement qui entraîne la mise en compression du béton du
fait des déformations gênées.

Les di�érentes observations énoncées précédemment ont permis de proposer di�érents types de modèles
de RAG. Les études sur la chimie de la RAG ont amené à des modèles basés sur la seule chimie de la
réaction qui sont facilement intégrables dans d'autres modèles chemo-mécaniques. Les études à l'échelle
du béton ont permis de mettre au point des modèles basés sur le gon�ement du béton, mais ceux-ci
montrent leurs limites quand ils doivent retranscrire la réaction sous contrainte. Les modèles reposant sur
la pression interne se sont améliorés au �l du temps pour devenir des modèles basés sur l'avancement de la
réaction chimique de création du gel. Ce dernier type de modèles est aujourd'hui le plus abouti et permet
de coupler le �uage et la RAG. Certains sont notamment utilisés pour le calcul d'ouvrages. D'autres
modèles basés sur du béton numérique (maillage des inclusions granulaires et de la matrice) servent à
améliorer la compréhension de l'in�uence de la RAG sur le comportement mécanique du béton et ont mis
en avant l'importance de considérer un �uage di�érent en tout point de la matrice cimentaire. Cependant,
ces modèles, trop consommateurs de ressources informatiques, ne permettent pas le calcul d'ouvrage. Ce
bilan met en évidence la nécessité de construire un modèle capable de calculer le comportement d'un
ouvrage tout en prenant en compte les comportements distincts de la matrice cimentaire et des inclusions
rigides, à savoir les granulats, potentiellement expansifs si atteints de RAG, et leurs interactions à une
échelle mésoscopique.

Les déformations de RAG du béton évoluant dans le temps, il est fortement probable qu'elles soient
couplées avec les déformations di�érées intrinsèques à toute formulation de béton, à savoir le retrait et le
�uage. Le retrait est principalement induit par les tensions capillaires au sein de la matrice cimentaire.
Les granulats de par leur nature minéralogique, leur rigidité et leur proportion, ainsi que les conditions
d'ambiance sont des facteurs in�uents du retrait. Le �uage correspond aux déformations di�érées induites
par un chargement maintenu dans le temps. Le �uage propre est celui qui se produit sans échange hy-
drique et le �uage de dessiccation est lui en lien avec le séchage. Comme pour le retrait, les mécanismes à
l'origine du �uage sont localisés dans la matrice et plus précisément dans les C-S-H, dont le comportement
visqueux explique la part des déformations irréversibles. L'hypothèse qui fait consensus est le glissement
des feuillets de C-S-H liés à des contraintes de cisaillement microscopiques induites par le chargement.
Les déformations di�érées sous charge dépendent principalement des paramètres en lien avec les granulats
(proportion, minéralogie, rigidité), des conditions d'ambiance (hygrométrie, température) et du taux de
chargement.

Il existe de nombreux modèles de retrait et �uage. Parmi les modèles présentés dans ce chapitre, un
modèle poro-mécanique intégrant le phénomène de consolidation en lien avec le concept de potentiel
de déformation di�érée intrinsèque à chaque formulation de béton, a été décrit. Ce modèle qui prend
en compte de nombreux couplages permet de reproduire le comportement mécanique du béton pour des
conditions Thermo-Hydro-Mécaniques (THM) variables et des chargements multiaxiaux. En outre, il per-
met le calcul d'ouvrages. En revanche, ses paramètres de calage macroscopiques nécessitent un nouveau
calage pour chaque nouveau béton et limitent sa capacité à rendre compte des phénomènes se produisant
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à l'échelle mésoscopique en présence de RAG, avec les couplages entre les di�érents types de déformations.
La mise au point d'un modèle micro-mécanique basé sur ce modèle de déformation di�érée, mais couplant
RAG et �uage à l'échelle microscopique, et qui intègrerait les lois de comportement de chaque phase du
béton (granulat élastique, matrice cimentaire visco élastique non linéaire) paraît dès lors pertinente.

Les déformations de RAG et de �uage sont quanti�ables par des cordes vibrantes, des jauges ou des
capteurs LVDT. Mais ces systèmes usuels d'extensométrie ne sont pas capables de fonctionner dans des
conditions dites agressives telles que celles appliquées pour les études de RAG. La démocratisation des
capteurs à �bre optique et leurs évolutions en ce qui concerne leur systèmes de protection vis-à-vis du
milieu ambiant permet d'envisager leur application dans une étude couplant RAG et �uage. Les tech-
nologies de capteur à �bre optique à mesures reparties permettent d'obtenir la même précision que les
systèmes de mesure actuels et leur utilisation dans des conditions agressives est possible avec l'utilisation
de câble à �bre optique dans lequel la �bre est protégée par des gaines.

De cette synthèse, deux problématiques étroitement liées se dégagent. La première concerne une pro-
blématique expérimentale qui vise à répondre à l'absence de données concernant le cas d'un béton atteint
de RAG chargé après un avancement signi�catif de la réaction qui se poursuit ensuite pendant le charge-
ment. Comme indiqué, cette con�guration est pourtant représentative de nombreux ouvrages. Toutefois,
l'actuel verrou pour mener à bien un tel programme expérimental réside dans le système de mesure ca-
pable de suivre les mesures de déformation sous charge en conditions environnementales agressives. Les
systèmes de mesures usuels ne le permettant pas, l'étude bibliographique a révélé que les capteurs à �bre
optique seraient susceptibles de remplir les critères du cahier des charges du système de mesure de ce
programme.

L'analyse des données fournies par un tel programme expérimental permettra d'améliorer la compréhen-
sion des phénomènes de couplages entre �uage et RAG, et d'émettre des hypothèses sur les mécanismes
à modéliser. Cela amène ainsi à la seconde problématique qui consiste à mettre au point un modèle inté-
grant ces mécanismes et ces couplages. A l'heure actuelle aucun modèle ne permet à la fois de prendre en
compte les mécanismes résidant à l'échelle mésoscopique tels que les interaction entre la mise en pression
du gel de RAG dans les granulats et le �uage ou la �ssuration de la matrice entourant ce dernier, tout
en permettant son application au calcul d'un ouvrage réel complet.





Chapitre 2

PROGRAMME EXPERIMENTAL





2.1 Contexte expérimental

La construction de certains ouvrages d'art en béton au XXe siècle est antérieure à la découverte de
la RAG. Dans le cas des ouvrages hydrauliques, les conditions hydriques de ces ouvrages sont évidem-
ment propices à la RAG. Lorsque ces ouvrages sont de type barrage voûte, les gon�ements induits par
la réaction peuvent être restreints du fait de leur géométrie particulière, qui consiste à transmettre les
e�orts de la poussée hydrostatique directement aux appuis de rive par compression du béton. Dans ce
cas-là, le développement de la réaction, dont les premiers désordres qu'elle induit sont observables après
des dizaines d'années, ainsi que les évolutions des sollicitations et des conditions peuvent être décrits par
une chronologie en quatre phases :

- PHASE 1 : la mise en eau du barrage, qui intervient une fois la construction terminée, engendre
une saturation progressive du béton constituant l'ouvrage. la pression hydrostatique génère des
contraintes d'arc et cette distribution des contraintes correspond à un état de contraintes initial de
la voûte, hors e�ets thermiques. La réaction peut s'initier à certains endroits de la structure, mais
les gon�ements ne sont pas encore su�samment importants pour que les données d'auscultation
montrent les premiers déplacements irréversibles de l'ouvrage.

- PHASE 2 : la réaction continue son développement et sa présence est maintenant généralisée à
l'ouvrage. Les premiers déplacements irréversibles sont alors observables et peuvent se traduire par
un exhaussement de la crête du barrage et un déplacement vers l'amont de l'ouvrage sous l'e�et
de l'allongement des arcs de voûte dû au gon�ement alors que ceux-ci sont bloqués au niveau de
leur accroche en rive. A ce moment-là, la contrainte dans les arcs, engendrée par le chargement
hydrostatique, n'est pas su�sante pour arrêter le gon�ement du béton dans la direction chargée,
le gon�ement induit par la RAG peut être considéré comme libre.

- PHASE 3 : la réaction se poursuit, et le gon�ement �nit par générer un état de compression
élevé du fait du blocage des arcs de la voûte en rives. Lorsque la contrainte de compression est
élevée, les vitesses de gon�ements vont alors fortement diminuer dans la direction chargée. Ce
chargement associé au développement de la réaction qui continue dans les autres directions a pour
e�et de modi�er le champ de contrainte dans l'ouvrage. Cela se traduit alors par une rotation des
contraintes principales au sein de l'ouvrage, et l'augmentation des forces de poussée vers les appuis
peuvent venir perturber le fonctionnement de la voûte, de ses appuis et/ou de ses équipements
hydromécaniques, ce qui peut alors remettre en cause sa sûreté.

- PHASE 4 : lorsque la sûreté de l'ouvrage ne peut plus être démontrée, des travaux de grande
ampleur, tels que l'étanchéi�cation de la face amont, ou le sciage de l'ouvrage dans le sens vertical
sont parfois nécessaires. Ils permettent de diminuer le risque d'apparition de désordres supplé-
mentaires et de relaxer les contraintes dans l'ouvrage en limitant le développement de la RAG
(Chulliat et al. 2013a).

Les conditions du béton au sein d'un barrage voûte correspondent au cas où un chargement est appliqué
alors que les gon�ements de RAG sont avancés et que la réaction se poursuit sous charge. L'étude biblio-
graphique (partie 1.2.5.2.2) a montré que, dans le cas d'un tel chargement, qu'on peut dénommer � tardif
�, le �uage est impacté par la RAG. Cependant, aucune de ces études n'a pu conserver des conditions
d'ambiance sous charge nécessaires au maintien de l'évolution de la réaction, con�guration pourtant re-
présentative du cas réel. L'étude expérimentale présentée dans ce mémoire a pour objectif d'étudier en
laboratoire l'in�uence de l'évolution de la réaction sur le �uage d'un béton, dit béton réactif, dans le
cas d'un chargement tardif, mais aussi l'impact du chargement tardif sur les gon�ements induits par la
réaction dans la direction chargée et les directions non chargées. L'analyse des données expérimentales
originales obtenues permettra d'approfondir la compréhension du comportement des barrages voûtes at-
teints de RAG et de documenter le phénomène de RAG sous contrainte en vue de le modéliser le plus
pertinemment possible.

Les première et deuxième parties de ce chapitre seront respectivement consacrées à la présentation du
programme d'essai, du protocole expérimental et des moyens mis en ÷uvre pour répondre aux objectifs
explicités. Les résultats obtenus seront présentés dans la troisième partie, et exploités dans la quatrième
a�n d'émettre des hypothèses sur les mécanismes à l'origine des évolutions des déformations constatées.
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2.2 Description du programme expérimental

Le programme expérimental doit être le plus représentatif possible des conditions réelles d'un béton
de barrage, autant par la chronologie de ces conditions que par le type de formulation du béton réactif.
Ainsi, le béton étudié doit être de type "ouvrage d'art", soit une classe de résistance visée C40/50.

La présentation de ce programme est divisée en trois parties. La première présentera les conditions
d'ambiance et leurs chronologies avec les justi�cations vis-à-vis des conditions du béton d'un ouvrage.
La deuxième s'intéressera à la méthodologie permettant d'analyser les e�ets de la RAG sur le �uage en
compression et inversement du �uage sur les déformations de gon�ement, et donc les e�ets couplés. Ces
deux premières parties permettent d'établir le cahier des charges nécessaire pour construire la totalité de
la campagne d'essais qui sera présentée par la suite.

2.2.1 Selection et chronologie prévisionnelle des conditions d'essais

Dans le cadre de cette étude, la chronologie des conditions thermiques, hydriques, chimiques et mé-
caniques, ou chronologie THCM (Thermo-Hydro-Chemo-Mécanique), doit être représentative d'un déve-
loppement de la RAG au sein d'un barrage voûte, tel que présenté dans la partie 2.1. Par conséquent,
elle suit également quatre phases. Dans la réalité, les di�érentes phases peuvent s'étaler sur plusieurs
dizaines d'années, ce qui est inenvisageable dans le cadre de cette étude. Les conditions d'ambiance ont
donc été choisies a�n d'accélérer la réaction tout en restant les plus représentatives possibles du cas réel.
Les quatre phases de ce programme expérimental (�gure 2.1), dont les durées seront justi�ées lors de la
présentation des résultats, sont les suivantes :

- PHASE 1 (durée de 28 jours) : après le démoulage, les éprouvettes, laissées libres de se
déformer, sont immergées pendant 28 jours dans une solution d'hydroxyde de sodium (NaOH)
dosée à 1.27 mol.l−1 et à 20◦C. Cette étape correspond à la phase de la saturation progressive de
l'ouvrage sans signe apparent de RAG.

- PHASE 2 (durée de 110 jours) : la température de conservation est portée à 38◦C a�n d'ac-
célérer la cinétique de la réaction. Les éprouvettes demeurent en solution et libres de se déformer
a�n d'être représentatives de la phase où les gon�ements de RAG dans l'ouvrage ne sont pas
encore gênés. La �n de cette phase correspond à l'instant où le gon�ement est considéré comme
su�samment signi�catif pour que, comme dans le cas du barrage, il soit empêché au niveau des
appuis, entraînant dès lors une augmentation des compressions dans les arcs. A cette échéance, la
RAG doit conserver une importante capacité de gon�ement résiduelle. La durée de cette phase est
dé�nie à partir du suivi des déformations libres du béton atteint de RAG.

- PHASE 3 (durée de 231 jours) : cette étape doit être représentative de la phase d'exploitation
de l'ouvrage, durant laquelle les gon�ements sont gênés, entraînant le �uage en compression du
béton, avec un couplage avec la RAG qui poursuit son évolution. Les éprouvettes sont chargées à
30% de leur résistance à la compression à la date de mise en charge. Dans le cas réel, la réaction
n'est pas complètement terminée lorsque des travaux pour limiter la RAG sont e�ectués. Pour
être représentatif du phasage des travaux sur les ouvrages en service, la décharge des éprouvettes
doit être e�ectuée à une échéance pour laquelle le gon�ement n'est pas encore terminé. La durée
de cette phase, justi�ée ultérieurement, est de 231 jours. Durant cette phase de couplage RAG et
�uage, les éprouvettes sont chargées et maintenues immergées dans la solution d'alcalins à 38◦C
a�n que la RAG puisse poursuivre son évolution en béné�ciant de l'activation thermique et de
l'apport en alcalins.

- PHASE 4 (30 jours) : les éprouvettes sont déchargées une fois que la réaction est quasi ter-
minée. L'analyse des résultats de la recouvrance est en e�et nécessaire pour le calage de certains
paramètres des modèles. Cette phase doit être aussi longue que le permet la durée de ce projet de
recherche.

A�n d'évaluer l'impact de la réaction sur les propriétés mécaniques du béton, des essais de caractérisations
mécaniques, qui permettent d'évaluer le module d'élasticité et la résistance à la compression, sont réalisées
à la �n des phases 1 et 2. L'évolution des propriétés mécaniques entre les deux campagnes permet de
statuer sur un impact possible de la réaction sur les propriétés mécaniques du béton. Les résultats de
résistance en compression de la seconde phase permettent de déterminer la contrainte à appliquer sur les
éprouvettes lors de la mise en �uage.
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Figure 2.1 � Chronologie des essais du programme expérimental avec t1=0 date du coulage

2.2.1.1 Justi�cation du choix des conditions d'ambiance de conservation

Les conditions d'ambiance de conservation des éprouvettes de béton sont choisies de manière à ac-
célérer la cinétique de la réaction. Ces choix s'appuient sur la connaissance de l'in�uence des conditions
d'ambiance sur la RAG présentées dans les parties 1.2.2 et 1.2.3.3 de l'état de l'art.

2.2.1.1.1 Choix des conditions thermiques

Durant la cure de 28 jours, correspondant à la phase 1, la température appliquée de 20◦C correspond
à celle de la norme NF EN 13670. La durée de 28 jours est choisie de manière à ce que les réactions
d'hydratation soient quasiment achevées et que le béton soit considéré comme mature, ce qui correspond
à l'état du béton de l'ouvrage avant l'initiation de la RAG. La température de cure permet, quant à elle,
de ne pas modi�er les réactions d'hydratation tout en retardant l'initiation de la réaction.

Pour le reste du programme, correspondant aux phases 2, 3 et 4, les éprouvettes sont conservées à une
température de 38◦C. Cette température, qui est conforme à la norme NF P18-454, permet d'accélérer
la réaction, comme présenté dans la partie 1.2.3.2. La montée en température antérieure à la mise en
charge et inférieure à 45◦C permet d'éviter l'endommagement thermique (Ladaoui 2010) et l'apparition
de la DTT.

L'e�et de cette température sur la vitesse de réaction peut être calculé selon la loi d'Arrhenius (équation
1.4). En prenant une énergie d'activation égale à 50 KJ.mol−1, qui correspond à une moyenne de celles
observées dans la littérature, la vitesse de réaction peut être estimée comme 3,3 fois plus rapide à 38◦C
qu'à 20◦C.

La cinétique de chau�age appliquée est de 1◦C/h a�n de limiter l'endommagement thermique lié aux
dilatations di�érentielles entre le c÷ur et la surface de l'éprouvette, et entre les granulats et la matrice
cimentaire du béton (Ladaoui 2010). A 30◦C, la température est maintenue à cette valeur pendant une
semaine pour s'assurer du bon fonctionnement de l'ensemble du système de mesure. Après cette phase,
le chau�age des éprouvettes est poursuivi en suivant la même cinétique jusqu'à 38◦C.

2.2.1.1.2 Choix des conditions hydriques

La forte humidité relative au sein du béton est une des conditions nécessaires au développement de la
RAG (partie 1.2.2.3). Le béton doit donc être maintenu saturé pendant la totalité de l'étude, même durant
la période de chargement, cela a�n d'assurer la continuité de la réaction. De plus, cette conservation est
plus représentative du béton présent dans les ouvrages hydrauliques, qui à long terme sont quasiment
saturés.
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Pour saturer le béton le plus rapidement possible, les éprouvettes sont immergées dans la solution de soude
dès le démoulage, permettant ainsi une saturation complète du béton à l'issue de la cure de 28 jours . Le
gon�ement hydrique dû à la saturation se sera ainsi majoritairement produit durant la cure et sera donc
faible lors de l'initiation de la RAG. Durant toutes les phases du programme, les éprouvettes immergées
dans la solution sont elles-même conservées dans une atmosphère humide a�n de limiter l'évaporation de
la solution des bacs de conservation.

2.2.1.1.3 Choix des conditions chimiques

La conservation en solution peut entraîner une lixiviation des alcalins présents dans la solution inter-
stitielle et engendrer une diminution du potentiel de gon�ement du béton réactif (partie 1.2.2.2). A�n
de limiter le transfert ionique entre les deux milieux, la concentration équivalente en oxyde se sodium
(Na2Oeq) de la solution de conservation doit égaler celle de la solution interstitielle du béton.

Pour respecter ces conditions, la concentration de la solution en hydroxyde de sodium (NaOH), ou soude,
doit être de 1.27 mol.l−1. Les hypothèses et le détail des calculs permettant d'obtenir cette valeur sont
présentés en annexe 3.5. La solution de conservation est donc un mélange d'eau déminéralisée et de soude,
dont l'homogénéisation est faite avant immersion des éprouvettes.

2.2.1.1.4 Choix des conditions mécaniques

Les éprouvettes destinées à l'étude du couplage RAG et �uage doivent être chargées au moment où
la cinétique de la réaction est proche de sa valeur maximale, soit à environ un tiers du potentiel de
gon�ement. Le potentiel de gon�ement est déterminé grâce à une étude préliminaire qui sera présentée
dans le paragraphe suivant.

La contrainte appliquée pour l'essai de �uage en compression uniaxiale correspond à 30% de la résis-
tance à la compression mesurée à l'échéance de mise en charge. Cette valeur, en respect avec la norme
NF EN 12390-17, permet d'éviter la rupture par �uage tertiaire et de rester dans le domaine où le �uage
est proportionnel au chargement (partie 1.4.2.2.3), ce qui est représentatif des ouvrages. Des essais de
résistance en compression sur des éprouvettes destinées à la caractérisation mécanique doivent dès lors
être réalisés la veille du chargement de �uage. Pour pouvoir analyser les interactions entre la RAG et
du �uage, les déformations sont mesurées sur des éprouvettes réactives libres conservées dans les mêmes
conditions (solution alcaline et température).

2.2.1.2 Détermination du potentiel de gon�ement du béton réactif

La mise en charge du béton doit être e�ectuée quand le gon�ement de la RAG est signi�catif. Le
potentiel de gon�ement libre du béton réactif doit donc être évalué via une étude préliminaire. La chro-
nologie THCM appliquée au béton de cette étude préliminaire est la même que celle du béton réactif
libre du programme expérimental présenté dans ce chapitre. Durant cette étude, des observations au
microscope électronique à balayage (MEB) ont permis de véri�er le développement de la RAG à partir
de la phase 2.

Durant la phase 2, les éprouvettes étaient conservées dans des fûts étanches remplis d'une solution dosée
à 1, 27 mol.l−1 et à 38◦C. Les fûts étaient sortis et placés à 20 ± 1◦C la veille des mesures de déforma-
tions, le volume de solution permettant une diminution progressive de la température des éprouvettes.
Une fois les mesures e�ectuées, les fûts étaient replacés à 38± 1◦C. Les déformations longitudinales des
éprouvettes ont été mesurées par l'intermédiaire d'un système de plots de retrait et d'un comparateur
numérique. L'évolution de ces déformations est présentée dans la �gure 2.2a. Associée aux observations
MEB, les analyses suivantes peuvent être formulées :

� Après 28 jours de cure en solution de soude, les variations de déformations dues à l'absorption
d'eau et liées à l'hydratation deviennent minimes et valident le choix de la montée en température
à cette échéance. Les analyses au MEB ne permettent pas de déceler la présence de gel à ce stade,
la réaction n'est donc pas encore initiée (�gure 2.2b).

� L'initiation de la réaction est presque immédiate après la mise à 38±2◦C des éprouvettes avec des
gon�ements induits par la RAG visibles dès la première semaine. Les analyses au MEB à 135 jours
con�rment le développement de la réaction par l'observation de � spots � de gels de dimensions
allant jusqu'à 1 mm (�gure 2.2c).
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� Après 750 jours, les gon�ements ne sont toujours pas arrêtés. C'est la conséquence d'un apport
extérieur d'alcalins issu de la solution de conservation. La poursuite du développement de la réac-
tion est con�rmée par les analyses au MEB avec l'observation d'une porosité comblée par les gels
(�gure 2.2d).

Il est possible de caler le gon�ement macroscopique selon l'équation 1.5, en ne conservant que les défor-
mations supposées de RAG, soit celles mesurées après 28 jours pour s'a�ranchir du gon�ement lié à la
saturation du béton en eau. Le calage est réalisé avec les valeurs des paramètres suivants :

- ε∞ = 4500 µm/m ;
- τcarac = 180 jours ;
- τlatence = 0 jours (aucune latence dans les gon�ements n'est observée, seule la seconde partie de
la sigmoïde est visible dans la �gure 2.2a).

Dans cette étude préliminaire, le tiers du potentiel de gon�ement, qui correspond à une déformation
de 1500 µm/m, est ainsi atteint 125 jours après la hausse de la température, ce qui correspond à 153
jours après le coulage. A�n que les gon�ements soient signi�catifs lors de l'application du chargement du
programme d'essais principal, tout en conservant un potentiel de gon�ement résiduel conséquent, la mise
en charge devra donc être appliquée approximativement à cette échéance. Néanmoins, cette échéance reste
indicative, et le chargement sera e�ectué en considérant également l'évolution mesurée des gon�ements
libres de RAG durant le programme expérimental principal.
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Figure 2.2 � Etude préliminaire d'évaluation du potentiel de gon�ement libre (a) complétée
d'analyses MEB (b,c,d)
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2.2.2 Dé�nition des con�gurations d'essais pour l'analyse des phénomènes

Dans le cas de l'étude du �uage d'un béton réactif sous chargement tardif, les phénomènes de RAG
et de �uage sont fortement couplés, comme démontré par les quelques études de la littérature (Rein-
hardt et al. 2019, Lacombe et al. 2022). Pour pouvoir évaluer ces couplages et tenter de comprendre
leurs in�uences respectives, il est indispensable de suivre les évolutions des déformations d'autres con�-
gurations d'essais et de bétons. La méthodologie des con�gurations d'essais pour estimer les couplages
RAG et �uage est schématisée en �gure 2.3. Elle nécessite d'étudier les évolutions des déformations dans
les mêmes conditions hydriques chimiques et thermiques pour les bétons suivants, soit 4 con�gurations
d'essais :

� Béton Non-Réactif libre (NR-FREE),

� Béton Réactif libre (R-FREE),

� Béton Non-Réactif sous chargement tardif (NR-SIG),

� Béton Réactif sous chargement tardif (R-SIG).
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Figure 2.3 � Schéma de principe de l'analyse des phénomènes couplés

Les temps t1 à t4 correspondent aux dates de début des phases 1 à 4 respectivement. Les bétons réactifs
et non-réactifs ne se di�érencient que par une initiation de la réaction au début de la phase 2 (t2) pour
le premier. Les évolutions de leurs déformations respectives lors de la phase 1 de cure en solution sont
identiques, et consistent principalement en un gon�ement dû à l'absorption d'eau.

Dans le cas où les deux bétons sont laissés libres durant la totalité du programme, des gon�ements
induits par la RAG se développent sur le béton réactif à partir de t2 et jusqu'à la �n de l'essai (tFIN ).
Cependant, une part de ces gon�ements peut être induite par une absorption d'eau qui se poursuit pen-
dant les phases 2 à 4, mais qui est quanti�able grâce au suivi de l'évolution des déformations du béton
non-réactif durant cette même période. La di�érence entre les évolutions mesurées sur le béton réactif
et sur le non-réactif peut donc être considérée comme égale aux déformations libres uniquement induites
par la réaction.
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La phase 3 a pour objectif d'évaluer le comportement sous charge du béton réactif avec une réaction
déjà signi�cativement avancée et qui se poursuit. L'analyse comparative entre les évolutions des défor-
mations du béton réactif et de celui non réactif sous charge, et celles de gon�ements libres de RAG,
doivent permettre d'estimer le couplage entre la RAG et le �uage. Ainsi, la di�érence des évolutions des
déformations sous charge des bétons réactif et non-réactif fournira celle des déformations induites par la
RAG sous chargement. La di�érence d'évolution entre ces déformations sous charge et celles issues de la
di�érence entre les bétons libres (réactifs / non-réactifs) permettra d'évaluer l'e�et du chargement sur
les déformations liées à la RAG. Cette analyse sera réalisée pendant la phase 3 sous charge entre t3 à t4,
mais aussi lors de la phase 4 de la recouvrance di�érée, de t4 à tFIN .

Les déformations de �uage propre, sans séchage puisque le béton est immergé, sont déterminées en
retranchant la déformation élastique aux déformations mesurées sous charge. Les bétons étant saturés, le
retrait endogène est négligeable (pas de dépression capillaire).

2.2.3 Cahier des charges du programme expérimental

A�n de pouvoir atteindre les objectifs de ce programme expérimental, la mise en place du programme
expérimental nécessite de respecter certains critères. Ils guident le choix entre diverses solutions possibles
sur 3 aspects : les matériaux d'études, le dispositif d'essai de �uage et de maintien des conditions de
conservation, ainsi que les systèmes de mesure.

� Choix des matériaux et des formulations de béton

Un gravillon potentiellement réactif est sélectionné pour la formulation du béton réactif. Les deux for-
mulations de béton, réactif et non-réactif, ne devront se distinguer que par leurs gravillons a�n que les
di�érences de comportement observées ne puissent être attribuées qu'à la seule réactivité chimique de ces
gravillons. Les autres constituants seront donc identiques et leurs proportions seront aussi proches que
possible. Les gravillons réactifs et non-réactifs doivent par ailleurs avoir des propriétés physiques et méca-
niques initiales comparables de manière à ce que les propriétés mécaniques des bétons le soient également,
et que ceux-ci ne di�èrent que par leur capacité à développer de la RAG, tout en étant représentatifs
d'un béton de type � ouvrage d'art �.

� Choix des dispositifs d'essais

Le dispositif d'essai doit permettre de maintenir une température constante de 20◦C, puis de 38◦C, une
immersion des éprouvettes dans une solution alcaline, ainsi qu'une humidité d'ambiance aussi élevée que
possible pour limiter l'évaporation de la solution. Les bâtis de �uage de compression uniaxiale doivent
être capables de maintenir le chargement durant tout l'essai dans ces conditions de température et hy-
grométrie élevées.

� Choix des systèmes de mesure

Le système de mesure doit permettre la quanti�cation des déformations des éprouvettes chargées dans
la direction de chargement de compression uniaxiale, mais aussi dans celles qui sont libres. La même
instrumentation, qui doit permettre des mesures précises, sera utilisée pour les éprouvettes non chargées.
L'acquisition des données doit être possible dans des conditions d'expositions considérées comme sévères
pour les systèmes de mesures usuels (partie 1.5.1.4), à savoir une température et une hygrométrie ambiante
élevées, des matériaux saturés par une solution de soude, et des plages d'amplitudes de déformations
importantes. Dans le cas d'une défaillance du système principal, un système d'acquisition secondaire doit
être prévu.
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2.3 Moyen de mise en ÷uvre du programme expérimental

Conformément aux normes relatives au �uage et aux mesures des gon�ements de RAG (NF EN 12390-
17, NF P18-454), les corps d'épreuve de ce programme expérimental sont des cylindres d'une hauteur
de 225 mm et de diamètre 112,8 mm. Les di�érentes solutions techniques choisies pour confectionner
les éprouvettes et pour respecter la chronologie et le cahier des charges du programme d'essais dé�nis
précédemment sont présentés ci-après.

2.3.1 Matériaux d'étude

Le béton réactif et le béton non-réactif doivent être formulés tout en restant représentatif d'un béton
d'ouvrage d'art. A�n de respecter ce critère, la formulation doit viser une classe de résistance C40/50.
Pour atteindre cette classe, la formulation incorpore 410 kg/m3 de ciment pour un rapport eau e�cace sur
ciment (Eeff/C) égal à 0,46. De plus, dans le cas des ouvrages d'art, les gon�ements sont majoritairement
induits par les plus gros granulats, du fait d'un potentiel de gon�ement élevé en comparaison des grains
les plus petits. Par conséquent, seuls les gravillons sont réactifs aux alcalins dans le béton réactif de
l'étude, et les deux formulations ne se di�érencient que par le type de gravillons.

2.3.1.1 Granulats des bétons

Le sable, choisi non-réactif, étant commun aux deux bétons, les arrangements granulaires de ces deux
bétons doivent être aussi proches que possible, a�n que les di�érences de comportements des bétons
constatées ne puissent être attribuées qu'à la seule réactivité du gravillon. Les choix des di�érentes
coupures granulométriques et leurs proportions respectives sont justi�és ci-après.

2.3.1.1.1 Choix des gravillons

Par dé�nition de la norme NF P18-545, les gravillons ont un diamètre supérieur à 4 mm et inférieur
à 63 mm. Pour cette étude, le diamètre maximal des gravillons a été �xé arbitrairement à 12,5 mm a�n
d'obtenir une répartition homogène des grains de plus gros diamètres. De plus, comme démontré dans de
précédentes études (partie 1.2.2.1), la taille des grains in�uence la cinétique et l'amplitude de la RAG.
Cette taille maximale de gravillons semble donc optimale pour obtenir d'importants gon�ements dans un
délai raisonnable pour l'étude.

La réactivité des gravillons dépend de leur quantité de silice réactive qui, elle-même, est directement
liée à la nature minéralogique de leur roche d'extraction. Les gravillons utilisés pour cette étude pro-
viennent donc de deux gisements distincts, et leur réactivité aux alcalins est di�érente du point de vue
normatif (NF P18-594). Les propriétés mécaniques de leur roche mère, à savoir, la résistance en compres-
sion (Rc), module d'élasticité (E), coe�cient de Poisson (ν) sont présentées dans le tableau 2.1. Leurs
valeurs sont proches, de manière à ce que celles des bétons le soient également.

Tableau 2.1 � Propriétés mécaniques des roches d'origine
Réactivité de la roche Non-Réactive (NR) Potentiellement Réactive (PR)

(Makani 2011) (Lacombe et al. 2022)
Type de calcaire Boulonnais Tournaisis

Rc [MPa] 224± 25 178± 47
E [GPa] 80± 2 78, 6± 0, 2

ν 0, 31± 0, 01 0, 31± 0, 02

� Gravillons non-réactifs [4-12mm] : ils sont produits dans les carrières du Boulonnais par
concassage d'une roche calcaire, de type viséen dur compact, de couleur blanc crème. Malgré une
minéralogie presque pure, des impuretés siliceuses de l'ordre de 1% peuvent être présentes (Larive
1998). Les gravillons sont classés non-réactifs (NR) selon la norme NF P18-594 et ont une densité
de 2,66. Leur �che technique, qui présente leurs autres caractéristiques, est disponible en annexe
3.5.

� Gravillons réactifs [4-10mm] : Ils sont produits dans les carrières du Gaurain par concassage
d'un calcaire du Tournaisis. Leur couleur est gris foncé avec la présence de veines blanches plus ou
moins di�uses. Les désordres de RAG provoqués dans des bétons par l'utilisation de ces gravillons,
classés comme potentiellement réactifs (PR) (NF P18-594), sont connus (Fasseu et al. 2007, Piche-
lin 2020, Lacombe et al. 2022). Leur densité di�ère légèrement de celle des gravillons non-réactifs
et est égale à 2,67. La �che technique de ces gravillons est disponible en annexe 3.5.
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Les bétons ne devant se di�érencier que par la réactivité des gravillons, les deux types de gravillons sont
tamisés pour que leurs courbes granulométriques présentent 100% de passant au tamis 10 mm, et 0% à
4 mm. Ce refus total à 4 mm permet de ne pas apporter de particules �nes dans le sable voulu identique
et non-réactif dans les deux formulations. Les courbes granulométriques avant et après tamisage sont
présentées en �gure 2.4.

2.3.1.1.2 Choix du sable

Le sable non-réactif des deux formulations est produit par concassage de la même roche que les
gravillons non-réactifs (�che technique en annexe 3.5). Les particules �nes sont conservées et le diamètre
des plus gros grains est de 4 mm a�n d'assurer une continuité granulométrique avec les gravillons. Le
sable et la pâte de ciment forment ainsi une matrice de mortier identique dans les deux formulations, qui
enrobe les gravillons.

2.3.1.1.3 Choix de l'arrangement granulaire

Pour les deux formulations, le sable non-réactif de classe granulaire 0-4 mm et les gravillons repré-
sentent respectivement 40% et 60% du volume total des granulats, soit un rapport gravillon sur sable G/S
de 1,5. Cette répartition volumique est évaluée de manière à obtenir un arrangement granulaire optimal,
présenté en 2.4. Cette courbe granulométrique de référence, dimensionnée selon la norme NF EN 933-1,
passe par les trois points suivants :

- Point d'origine O (0,0063mm ; 0%) : il correspond à 0% de passant pour le tamis le plus
petit.

- Point de brisure A (5mm ; 41,8%) : il correspond au Dmax/2 pour les abscisses et 50 −√
Dmax+K pour les ordonnées, avec Dmax le diamètre maximal des granulats ici égal à 10mm. K

est un terme correcteur qui dépend du type de béton formulé. Dans le cas de cette étude, pour un
béton de type d'ouvrage utilisant des granulats concassés et un module de �nesse de ces derniers
pris comme optimal (2,5), la norme indique de prendre ce coe�cient égal à 0.

- Point maximal B (10mm ; 100%) : il correspond à 100% des tamisats pour le diamètre maxi-
mal (Dmax).

Les di�érentes courbes granulométriques, à savoir celles issues des �ches techniques (F.T.) (annexe 3.5),
celles recalées après tamisage et celles optimisées, sont présentées en �gure 2.4.
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Figure 2.4 � Courbes granulométriques issues des �ches techniques (F.T.) et du programme
expérimental
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2.3.1.2 Ciment et dopage en alcalins des bétons

Le ciment utilisé dans les deux formulations est identique. Il s'agit d'un ciment Portland ordinaire
de classe CEM I 52.5 N CE PM-ES-CP2 NF, produit à l'usine du Teil (France). Sa �che technique est
disponible en annexes 3.5.

Une forte teneur en alcalin est nécessaire au développement de la réaction (partie 1.2.2.1). Les teneurs
massiques réelles en oxydes de sodium et de potassium du ciment, évaluées par spectrométrie de masse
et exprimées en % massique du ciment, sont les suivantes :

- Oxyde de Sodium (Na2O) : 0,14% ;
- Oxyde de Potassium (K2O) : 0,18%.

En teneur en équivalent d'oxyde de sodium, cela équivaut à 0,26% de la masse de ciment (équation 1.3),
soit 1057 g/m3 de béton. Seule cette source est considérée, car la quantité apportée par les granulats
peut être considérée comme négligeable avec une teneur totale en Na2Oeq inférieure à 0,002%. Cette
valeur étant trop faible pour initier la RAG, l'eau de gâchage doit donc être dopée avec de l'hydroxyde de
sodium (NaOH). Ce dopage permet d'atteindre une teneur d'alcalins actifs égale à 1,25% de la masse du
ciment, ce qui représente une quantité d'alcalins équivalente Na2Oeq de 5125 g/m3 de béton. Cette valeur
est au niveau du seuil énoncé par le fascicule de documentation (FD P18-464). Elle assure l'initiation de
la réaction, tout en limitant l'e�et sur les propriétés mécaniques du béton que peut avoir le dopage en
alcalins (Inam & Skalny 1978).

2.3.1.3 Formulation des bétons

La même quantité d'eau e�cace et donc le même rapport Eeff/C a été utilisée pour les formula-
tions réactive et non-réactive. Raisonner avec la notion d'eau e�cace permet de s'a�ranchir d'un possible
volume d'eau apporté et d'un coe�cient d'absorption potentiellement di�érent des gravillons réactifs et
non-réactifs. La maniabilité des deux bétons au moment du coulage sera donc proche, même si des para-
mètres intrinsèques aux gravillons peuvent également in�uer (forme et donc friction entre les grains par
exemple).

Les formulations des deux bétons sont détaillées dans le tableau 2.2. Bien que la légère di�érence de
densité sèche des gravillons, respectivement 2,67 pour les non-réactifs et 2,66 pour les réactifs, entraînent
une di�érence tout aussi légère de la quantité de gravillons, les deux formulations sont similaires en ce
qui concerne les proportions volumiques, et sont caractérisées par les rapports suivants, comme indiqué
précédemment :

- Eeff/C = 0, 46 ;
- G/S = 1, 5.

Où, Eeff/C désigne le rapport massique d'eau e�cace sur le ciment et G/S, le rapport volumique de
gravillons sur le volume de sable.

Tableau 2.2 � Formulation des deux bétons étudiés en kg/m3 de béton et fraction volumique
correspondante des constituants (ϕi)

Formulations Non-Reactive (NR) Reactive (R) ϕi
Constituants
Sable (sec) NR 0-4mm 720 kg/m3 0,27

Gravillons (sec)
NR 4-10mm 1088 kg/m3 /

0,40
PR 0-4mm / 1084 kg/m3

Ciment 410 kg/m3 0,33
Eeff/C 0, 46 /
Teneur totale en alcalins [Na2Oeq] 5, 125 kg/m3 (1,25% de la masse de ciment) /
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2.3.2 Dispositif d'essais

Le respect de la chronologie des conditions de conservation explicitées en partie 2.2.1 est ardu du point
de vue expérimental, car il nécessite de maintenir les éprouvettes en solution alcaline et à une température
de 38◦C, tout en les chargeant mécaniquement sur un bâti de �uage en compression uniaxiale. Outre le
dispositif expérimental pour réaliser ce programme d'essais, celui utilisé pour les deux campagnes de
caractérisation est aussi décrit dans cette partie.

2.3.2.1 Maintien des conditions THCM

Le dispositif d'essai nécessaire au maintien des conditions THCM est constitué de trois types de
matériels, à savoir une enceinte climatique, des bâtis de �uage et un système permettant l'immersion des
éprouvettes. Chacun est assigné à une tâche spéci�que.

2.3.2.1.1 Maintien de la température et de l'hygrométrie

Le maintien de la température et de l'hygrométrie ambiantes est assuré par une enceinte climatique,
dont la �che technique est disponible en annexe 3.5. Sa capacité volumique de 1 m3 permet d'y conserver
la totalité du dispositif expérimental, soit deux bâtis de �uage de compression uniaxiale et les éprouvettes
libres de tout chargement instrumentées avec le système de mesure de déformations, comme présenté en
�gure 2.5a. L'enceinte climatique permet de maintenir une température ambiante de +20◦C ou +38◦C
avec une stabilité de ±0, 3◦C et dans les deux cas avec une humidité relative élevée de 98% ± 2%,
permettant ainsi d'éviter l'évaporation de la solution de conservation.

2.3.2.1.2 Maintien du chargement constant

Deux bâtis de �uage, un par formulation, sont placés dans l'enceinte climatique. Ils permettent la
mise en charge de deux éprouvettes cylindriques 112,8x225 mm superposées, comme présentées sur la
�gure 2.5a. Chaque bâti est constitué d'un vérin plat hydraulique de 100 tonnes de capacité, dont la
tige amovible de 200 mm de diamètre transmet la contrainte de compression aux échantillons. Le reste
de la structure du bâti associe trois tirants cylindriques d'une hauteur de 650 mm dont les extrémités
inférieures et supérieures sont ancrées respectivement dans le corps du vérin hydraulique et dans un
chapeau métallique de 350 mm de diamètre et de 40 mm d'épaisseur. La totalité des pièces est en acier
traité a�n d'éviter toute corrosion dans les conditions thermo-hydriques de l'essai.

(a) Enceinte climatique et dispositif expérimental

Bâti 1 (R)

Accumulateurs
d'azote

Connectiques d'entrée

Manomètres

(b) Système de contrôle de pres-
sion déporté

N.B : Dans cette con�guration les éprouvettes destinées à l'étude du �uage (SIG) ne sont pas encore
placées sur les bâtis, et sont disposées à coté de celles laissées libres durant la totalité du programme

d'essais (FREE)

Figure 2.5 � Moyens techniques de maintien de la charge en ambiance thermo-hydrique
contrôlée
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La pression dans l'ensemble du système hydraulique est contrôlée par un manomètre gradué chaque 2
bars. Le circuit hydraulique de chaque vérin est équipé d'un accumulateur d'azote à membrane souple,
qui sert à compenser les pertes de pression induites par la déformation des éprouvettes et l'augmentation
du volume occupée par l'huile suite au déplacement de la tige du vérin. L'ensemble du système de gestion
de pression, ainsi que l'entrée hydraulique, sont déportés hors de l'enceinte climatique comme présenté
en �gure 2.5b. Par conséquent, une fois les essais lancés, toutes les opérations de contrôle de pression
peuvent être e�ectuées sans perturbations des conditions thermo-hydriques qui auraient été provoquées
par une nécessité d'ouverture de l'enceinte climatique. La mise en charge s'e�ectue en trois cycles de
charge-décharge. Cette procédure permet de s'assurer de la bonne mise en place de l'ensemble du système
et que le dispositif de �uage fonctionne.

2.3.2.1.3 Maintien de l'immersion

Le dé� de ce programme expérimental réside dans le fait d'être capable de conserver les éprouvettes
en solution pendant la période de chargement. Pour cela, deux pièces en acier inoxydable présentées en
�gure 2.6a et 2.6b ont été conçues. Ce système est constitué d'un récipient et d'un chapeau supérieur. Le
récipient permet de conserver l'éprouvette totalement immergée, qu'elle soit en condition libre ou chargée,
dans une solution dont le volume correspond à environ 2/3 de celui de l'éprouvette (hauteur maximale
de solution de 250 mm), soit 1,44 litre de solution d'hydroxyde. La confection par tournage du chapeau
et de la base du récipient assure une planéité maximale des faces en contact avec l'éprouvette, ce qui est
primordial vis-à-vis des conditions de chargement en compression uniaxiale.

(a) Plan technique de la partie haute (chapeau) (cotations en mm)

(b) Plan technique de la partie basse (récipient) (cotations en mm)

(c) Principe de mise
en place de
l'éprouvette dans
le système

Figure 2.6 � Plans techniques et opérationnels de la solution technique permettant d'assurer
le maintien en solution des éprouvettes
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Le récipient est un cylindre creux de 14 cm de diamètre ouvert sur sa partie supérieure et axé avec
l'éprouvette. Sa face inférieure de diamètre 175 mm et d'épaisseur 10 mm permet l'application de la
contrainte, fournie par le vérin du bâti de �uage, à l'éprouvette lors du chargement. Un décrochage
latéral d'une profondeur de 30 mm sur la hauteur totale du cylindre est ajouté par soudures. Il permet
de conserver en sortie d'éprouvette le rayon de courbure minimal de 50 mm des �bres optiques utilisées
(présentées par la suite). Le chapeau supérieur permet aussi d'assurer la transmission des e�orts. Une
partie extrudée permet d'assurer le contact avec l'éprouvette inférieure. Son diamètre inférieur de 112,8
mm correspond exactement à celui des éprouvettes. De plus, comme deux éprouvettes sont positionnées
sur un même bâti de �uage, ce chapeau sert de plateau pour le récipient et l'éprouvette positionnés en
partie haute du bâti, et permet à des capteurs LVDT latéraux de s'appuyer pour mesure l'élongation
verticale totale de l'éprouvette (en secours du système de �bre optique) d'où le diamètre plus grand de
sa partie supérieure.

2.3.2.2 Caractérisation mécanique des éprouvettes

Le programme expérimental nécessite d'e�ectuer des essais de caractérisation mécanique (partie 2.2.1)
à deux échéances : Les premiers à la �n de la cure et les deuxièmes au moment de la mise en �uage.
Pour chacune, la même presse hydraulique a été utilisée, pilotée uniaxialement en force pour une capacité
maximale de 3000 KN. Sa calibration et ses caractéristiques techniques répondent aux exigences de la
norme NF EN 12390-4.

A chaque échéance d'essais, un total de huit éprouvettes est nécessaire, quatre par type de béton. Pour
chaque formulation, un essai de résistance à la compression est tout d'abord réalisé. Les 3 éprouvettes
restantes servent dans un premier temps à l'évaluation du module d'élasticité, puis elles sont amenées à
la rupture pour connaître leur résistance en compression. Pour chaque échéance, la résistance à la com-
pression est donc moyennée sur quatre valeurs et le module d'élasticité sur trois valeurs. La planéité des
faces supérieures de l'éprouvette, nécessaire aux essais, a été assurée par une recti�cation des éprouvettes
juste après leur démoulage.

La place restreinte dans l'enceinte ne permet pas le stockage des éprouvettes de caractérisation. Elles
suivent cependant la même chronologie THCM en étant immergées dans 3 fois leur volume de solution
et aux températures requises.

2.3.2.2.1 Détermination de la résistance à la compression

La résistance à la compression est déterminée selon la norme NF EN 12390-3. Après avoir été pré-
chargées, les éprouvettes sont comprimées à une vitesse de 0, 5 MPa.s−1 jusqu'à la rupture.

2.3.2.2.2 Détermination du module d'élasticité

Les modules d'élasticité sont évalués selon les recommandations RILEM CPC8. L'essai consiste en dix
cycles de chargement après application d'une précharge. Chacun est constitué d'une montée en charge
à une vitesse de 0, 5 MPa.s−1, puis d'un maintien durant 90 secondes à un palier haut de contrainte
égale à 30% de la contrainte en compression (Rc) déterminée au préalable, suivi d'une décharge à une
vitesse de 0, 5 MPa.s−1, et en�n d'un palier bas à une contrainte de 5% de la résistance à la compression
maintenue durant 90 secondes. La résistance en compression Rc calibrant cet essai de module est prise
égale à la valeur minimale de la résistance obtenue entre les deux types de béton.

Lors de l'essai, les déformations ont été évaluées avec une cage d'extensomètre de la marque Controls,
modèle 55-C0222, dont la �che technique est disponible en annexe 3.5. Les trois capteurs de déplacement
de la cage sont �xés en surface du béton et positionnés selon trois génératrices de l'éprouvette cylindrique
avec un espacement angulaire de 120◦. Ils sont situés à mi-hauteur de l'éprouvette de telle sorte que la
base de mesure de 100 mm soit hors zone de frettage.

Le module d'élasticité est habituellement évalué durant le dernier cycle de chargement. Il est calculé
à partir du rapport entre la di�érence de contraintes entre le palier haut et le palier bas et de la di�é-
rence des déformations moyennes des mesures des trois capteurs de chaque palier correspondant. Cette
méthode peut poser problème lorsque les essais sont e�ectués alors que la RAG se développe. En e�et,
pendant les 90 secondes de palier haut de contrainte, soit 900 secondes cumulées avec les 10 cycles, des
déformations di�érées de �uage couplé à la RAG peuvent se produire. A�n de s'en a�ranchir et éviter
la prise en compte d'une part de ces déformations dans celle élastique, les modules d'élasticité ont été
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calculés lors de la première décharge à partir du rapport entre la di�érence des contraintes et celle des
déformations en considérant le dernier point du palier haut et le premier point du palier bas.

Lors de la phase de �uage du programme d'études, le module d'élasticité peut être déterminé lors de
la mise en charge grâce à l'instrumentation des éprouvettes. Pour les mêmes raisons que celles de l'essai
de module d'élasticité réalisé suivant les recommandations RILEM CPC8, ce dernier est également dé-
terminé durant la première décharge des 3 cycles de charge-décharge e�ectué lors de la mise en �uage.
Le module d'élasticité est aussi été déterminé à la décharge du �uage.

2.3.3 Suivi des déformations longitudinales et orthoradiales

Le cahier des charges du programme expérimental impose un suivi des déformations suivant la di-
rection possiblement chargée, mais aussi suivant celles libres (partie 2.2.3). Dans le cas d'éprouvettes
cylindriques, cela revient à évaluer les déformations longitudinales verticales (direction chargée ou libre),
et orthoradiales ou radiales libres. Ce critère ajouté aux conditions d'expositions sévères rendent inen-
visageables l'utilisation d'un système usuel par jauges ou capteurs positionnés en surface du béton dans
la solution de soude. La solution technique réside dans l'utilisation de capteurs à �bre optique comme
système principal d'évaluation des déformations. Etant donné qu'il s'agit d'une première utilisation des
capteurs à �bre optique dans de telles conditions, un second système est installé en cas de défaillance du
premier. Il s'agit de capteurs LVDT déportés en dehors de la solution de soude, et capables de résister
aux températures et hygrométries de l'étude.

Les conditions environnementales, hygrométrie de 98%HR et température de 38◦C, au sein de l'enceinte
climatique sont sévères et dimensionnent les systèmes de mesure. Seules les parties transductrices des
deux types de capteurs sont donc localisées dans l'enceinte climatique, leurs chaînes d'acquisition sont
déportées à l'extérieur de l'enceinte.

2.3.3.1 Système de mesure principal (Capteurs FO)

Le système de capteur à �bre optique nécessite de faire deux choix. Le premier concerne la technologie
d'interrogation de la �bre. En considérant la taille des échantillons, un système à mesures réparties est le
plus approprié. Le deuxième porte, quant à lui, sur le choix du câble optique : il doit être résistant aux
attaques chimiques et permettre les mesures en température. De plus, le matériau constitutif de sa gaine
devra être un compromis entre souplesse, pour être mis en place dans un milieu exigu (éprouvette dans le
récipient notamment), et rigidité a�n de minimiser sa FTM (fonction de transfert mécanique). Une étude
préliminaire, présentée dans l'annexe 3.5, a permis de valider le choix du câble utilisé, le positionnement
et la mise en place des capteurs dans l'éprouvette.

2.3.3.1.1 Interrogation de la �bre optique

La di�usion Rayleigh est choisie pour l'interrogation des �bres optiques. Leurs pro�ls ré�ectométriques
sont obtenus par technique OFDR associée à des mesures OBR. Cette technologie permet d'obtenir des
mesures reparties avec une dé�nition spatiale de 0,65 mm (bien inférieure à la taille des plus gros granulats
du béton). Avec cette précision de mesure, l'étendue des déformations mesurables est de ± 12000 µm/m
pour une incertitude de ± 25 µm/m.

La fréquence d'interrogation des �bres est hebdomadaire, mais il est possible d'enregistrer une mesure à
tout instant si nécessaire. Lors de la mesure, la fréquence d'acquisition de l'interrogateur est de 12,5 Hz,
pouvant entraîner un bruit de mesure. Pour y remédier, à chaque interrogation de la �bre, son pro�l est
enregistré une centaine de fois, puis moyenné a�n d'obtenir le pro�l à cette échéance.

2.3.3.1.2 Présentation du câble optique

La solution technique du Trisens Core de NBG system a été sélectionnée. Ses caractéristiques sont
présentées en annexe 3.5. Ce câble est spécialement conçu pour l'évaluation des déformations sur une
étendue de mesure ± 5000 µm/m, et pour une utilisation entre −30◦C et 70◦C. Il se compose de trois
�bres optiques monomodes 9/125 6.657.A1, protégées par une gaine en acier inoxydable résistante aux
attaques chimiques. Le diamètre extérieur du câble est de 1,3 mm pour un rayon de courbure minimal
estimé à 25 mm.
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2.3.3.1.3 Fabrication des capteurs à �bre optique

Deux capteurs à �bre optique sont installés dans chaque éprouvette : l'un pour la mesure longitudi-
nale verticale suivant l'axe de chargement, l'autre pour celles orthoradiales. Cette dissociation permet
d'assurer la mesure de l'un dans le cas où l'autre ne serait plus interrogeable (dégradation mécanique ou
chimique). La longueur des capteurs doit permettre le déport de l'acquisition et des épissures en dehors de
l'enceinte, comme présenté en �gure 2.7. D'une longueur moyenne de 6 m, les capteurs ont été fabriqués
et mis en place dans les moules avant le coulage. Leur composition en partant de l'interrogateur est la
suivante :

- Pigtail d'entrée avec connecteur LC/APC (1m) : le pigtail est un câble optique dont une
des extrémités est un connecteur, il permet le branchement de la �bre à l'interrogateur, l'autre
extrémité étant destinée à être reliée à un autre câble à �bre optique par épissure (soudure de deux
�bres optiques). La �bre optique du pigtail est protégée par une gaine en polyéthylène désolidarisée
de la �bre a�n de limiter sa déformation. En e�et, les dix centimètres situés après le connecteur
servent de signature au capteur pour l'interrogateur. Cette partie du pigtail est maintenue recti-
ligne a�n de la protéger de toute sollicitation mécanique.

- Epissure : le pigtail est soudé par fusion à une seule des trois �bres optiques du câble, logiquement
la même sera donc soudée en sortie. L'épissure est protégée par une gaine thermorétractable et
�xée dans une cassette également protectrice.

- Câble optique NBG Trisens (6m) : il s'agit de la partie du capteur traversant l'éprouvette,
dont la partie non transductrice est laissée libre de mouvement. Sur les parties en amont et aval
de celle localisée à l'intérieur de l'éprouvette, une protection supplémentaire est ajoutée au câble,
comme le montre la �gure 2.8f.

- Epissure : une deuxième épissure en �n de câble est nécessaire avec un second pigtail, dont la
protection est identique à la première.

- Pigtail de sortie avec connecteur LC/APC (1m) : il est protégé et maintenu de la même
manière que le pigtail d'entrée. Le connecteur de sortie a une double utilisation. Il évite une ré-
trodi�usion trop importante du signal d'interrogation, qui pourrait venir perturber les mesures.
Il rend possible l'interrogation de la �bre dans le sens inverse par son autre extrémité en aval de
l'éprouvette, en cas de rupture de la �bre en amont de l'éprouvette

Le pro�l ré�ectométrique originel de chaque capteur, qui permet à l'interrogateur de calculer la variation
de déformations et de température en intercorrélant ce pro�l avec celui obtenu au moment de la prise de
mesure, a été fait avant le coulage à une température de 20◦C dans les deux sens d'interrogation possible.
Cette procédure permet de commencer les mesures dès la prise du béton et de s'assurer que l'opération
de coulage n'a pas endommagé le câble.

Connecteurs des 
capteurs à fibre 

optique (FO)
Interrogateur

à fibre optique

Enceinte 
climatique

Sortie des 
systèmes de 

mesure

Commandes
numériques de

l'enceinte

Traitement des 
mesures par

 capteurs LDVT

Traitement des 
mesures par
 capteurs FO

Connecteurs 
des capteurs 

LVDT 

Figure 2.7 � Chaînes d'acquisition des di�érents capteurs
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2.3.3.1.4 Disposition spatiale des capteurs à �bre optique

� Capteur longitudinal

Son positionnement théorique est représenté par la courbe rouge sur la �gure 2.8. La mesure longitu-
dinale verticale, selon l'axe de chargement, est réalisée sur les 100 mm centrés par rapport à la hauteur
de l'éprouvette. Cependant, l'entrée du câble par le haut de l'éprouvette, ainsi que sa sortie par le bas,
doivent être radiales. En e�et, les faces planes supérieure et inférieure de l'éprouvette sont en contact
avec le système de �uage, ce qui empêche toute possibilité de sortie du câble par ces faces. Le changement
d'orientation suit une courbure dont le rayon de 50 mm a été maximisé.

La longueur développée théorique du câble dans l'éprouvette est de 270 mm, mais seule la partie longi-
tudinale verticale de 100 mm est ancrée dans le béton. Les parties courbées et radiales sont protégées
par une gaine en polyéthylène a�n de limiter le risque de rupture en entrée et sortie d'éprouvette, qui a
été identi�é par l'étude préliminaire (annexe 3.5). Le positionnement de l'ensemble est maintenu avant
coulage par trois �ls en polyamide traversant diamétralement l'éprouvette.

(a) Vue isométrique (b) Vue de coté (c) Vue de haut (d) Vue de face

(e) Disposition des pitons (f) Mise en place des �bres optiques (FO)

Figure 2.8 � Distribution spatiale théorique (a,b,c,d) des capteurs �bres optiques et mise en
place (e,f)

� Capteur orthoradial

Sa disposition théorique est représentée en bleu dans la �gure 2.8. La mesure des déformations radiales
est e�ectuée selon trois plans horizontaux de l'éprouvette. Les deux plans excentrés, nommés par la suite
� haut � et � bas �, sont espacés de 50 mm par rapport au plan médian de symétrie à mi-hauteur de
l'éprouvette. Sur ces plans, la �bre optique est placée de façon circulaire autour de l'axe longitudinal, à
10 mm de la surface libre du béton.

La mise en place de la �bre avant le coulage a été faite par l'intermédiaire de pitons en acier galva-
nisé. Sur chaque plan de mesure, six pitons équidistants angulairement sont �xés sur la face intérieure du
moule, leur positionnement étant décalé de 30◦ entre chaque plan comme le montre la �gure 2.8. Chaque
point d'accroche n'est utilisé qu'une seule fois, le câble est donc théoriquement plan sur 300◦. En réalité,
on peut considérer que le câble parcourt entièrement le plan haut et bas. En e�et le conditionnement du
câble sur des tourets ayant donné à la �bre un rayon de courbure naturel plus important que celui de
l'éprouvette, le câble tend à retrouver cette forme dans les zones libres d'ancrage que sont les changements
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de plan. L'entrée et la sortie de l'éprouvette sont orientées tangentiellement au plan correspondant, le
passage d'un plan à une autre a, quant à lui, une forme semblable à une spline.

Les couronnes haute et basse permettent l'acquisition sur une longueur théorique de 273 mm pour cha-
cune, et de 227 mm pour la couronne du milieu. En prenant en compte les jonctions, cela constitue une
longueur cumulée de 1091 mm. Seules les parties tangentielles au niveau de l'entrée et la sortie du câble
de l'éprouvette sont désolidarisées du béton du fait de la mise en place d'une protection équivalente à
celle utilisée pour le capteur longitudinal.

2.3.3.2 Système de mesure secondaire (Capteurs LVDT)

Pour pallier un éventuel dysfonctionnement du système de mesures réparties par �bre optique, un
système de mesure secondaire a été mis en place. Des capteurs LVDT avec un indice de protection 68
ont été utilisés (le 6 indiquant une étanchéité totale à la poussière, le 8 indiquant une protection contre
l'immersion prolongée du capteur dans de l'eau). La course maximale des capteurs est de 10 mm pour une
précision micrométrique. Leur �che technique est disponible en annexe 3.5. La protection contre l'immer-
sion n'étant que garantie dans l'eau pure, par précaution, nous avons fait le choix de déporter la mesure
hors de la solution alcaline de conservation. Le système de déport est di�érent pour les éprouvettes libres
et celles chargées. Néanmoins, dans les deux cas, il est installé sur le même récipient présenté en �gure 2.6b.

La chaîne d'acquisition est positionnée en dehors de l'enceinte, comme présenté en �gure 2.7. L'en-
registrement des données est automatique avec une fréquence de 15 min. Cependant, les capteurs ne
permettent pas de mesurer les déformations du seul béton lors des phases transitoires en température
ou lors d'un déplacement soudain trop important. Dans ces phases-là, seuls les capteurs à �bre optique
fourniront les mesures.

2.3.3.2.1 Mesures par capteur LVDT pour les éprouvettes en �uage

Chaque éprouvette sous charge est instrumentée par trois capteurs LVDT qui mesurent les déforma-
tions longitudinales verticales suivant l'axe de chargement (�gure 2.9). Ils sont positionnés sur des supports
soudés au récipient selon les génératrices du cylindre et espacés angulairement de 120◦. La pointe mobile
vient palper la face inférieure du disque supérieur du chapeau. La base de mesure correspond donc à la
hauteur d'une éprouvette, soit 225 mm.

(a) Vue éclatée (b) Vue assemblée (c) Vue d'ensemble

(d) Photographie avant pose du chapeau (e) Photographie du système complet

Figure 2.9 � Système de mesures des déformations sous charge par capteur LVDT

93



2.3.3.2.2 Mesures par capteur LVDT pour les éprouvettes libres

Le dispositif avec les capteurs LVDT mesurant les déformations longitudinales verticales des éprou-
vettes laissées libres pendant la totalité du programme d'essais est présenté en �gure 2.10. Un support
permet d'aligner deux capteurs LVDT avec deux récipients contenant chacun une éprouvette de chaque
formulation. Dans cette con�guration, la tige mobile du capteur vient donc palper la face supérieure du
chapeau en son centre. La base de mesure de 225 mm est donc axée avec l'éprouvette et la �bre optique
qui mesure cette déformation longitudinale. De plus, un système de tiges �letées associées à des ressorts
permet de garder le chapeau au contact de l'éprouvette.

(a) Vue éclatée du système (b) Photographie du système monté

Figure 2.10 � Système de mesures des déformations libres par capteur LVDT

2.3.4 Confections des éprouvettes

Les deux bétons sont coulés le même jour à une heure d'intervalle. Chaque coulage a nécessité une
gâchée de 45 litres pour chaque formulation, homogénéisée dans un malaxeur de 120 litres de capacité à
train valseur et avec racleur. Ce volume permet la confection de 13 éprouvettes cylindriques de hauteur
225 mm et de diamètre 112,8 mm dans des moules cartons : 5 éprouvettes sont instrumentées avec le
système de mesure de déformations par �bre optique placé dans les moules, les 8 autres sont utilisées
pour la caractérisation mécanique. Le protocole suivant a été appliqué pour confectionner les éprouvettes :

� Préparation des matériaux

Après un stockage à l'air libre pour permettre un séchage super�ciel, les granulats ont été stockés dans
des sacs étanches jusqu'au jour du coulage. Leur teneur en eau a été mesurée la veille du coulage a�n
de déterminer le volume d'eau de gâchage nécessaire. La soude a été ajoutée à cette dernière 2h avant le
coulage a�n d'éviter un apport de chaleur dû à sa dissolution dans l'eau de gâchage, qui provoque une
réaction exothermique.

� Malaxage du béton

La même séquence de malaxage a été appliquée pour les deux formulations, à savoir un mélange à sec
durant 2 min et un mélange humide pendant 2 min 30s.

� Mise en place par vibration

Les éprouvettes sont vibrées en continu le temps de la mise en place du béton, par l'intermédiaire d'une
table vibrante. Cela permet une meilleure répartition des grains, qui peut être gênée par le positionnement
de la �bre optique et par une maniabilité diminuée par l'utilisation de soude dans l'eau de gâchage.
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2.4 Récapitulatif du programme expérimental et des moyens de
mise en ÷uvre

Pour ce programme expérimental, deux bétons de type "ouvrage d'art" sont formulés. Ils ne di�èrent
que par la réactivité de leurs gravillons, ce qui permet d'obtenir un béton non-réactif (NR) et réactif (R)
dont les propriétés à l'état sain sont théoriquement similaires. A�n d'assurer l'initiation de la réaction
dans la formulation réactive et pour respecter un critère de comparabilité, l'eau de gâchage est dopée
en alcalins pour les deux bétons. La chronologie des conditions d'exposition a été dé�nie a�n d'étudier
le �uage en compression d'un béton atteint de RAG, ayant atteint des gon�ements signi�catifs avant le
chargement et dont l'évolution de la réaction perdure durant la phase sous charge. L'enchaînement des
conditions THCM, représentatives du cas d'un ouvrage réel de type barrage, est divisé en quatre phases :

� PHASE 1 : Cure en solution alcaline pendant 28 jours. Juste après le démoulage, la totalité
des éprouvettes est plongée dans une solution d'hydroxyde de sodium grâce à un système permet-
tant l'immersion durant toute la durée du programme expérimental. L'ensemble est conservé à
20◦C dans une enceinte climatique jusqu'à l'échéance de 28 jours après coulage. Cette phase per-
met d'assurer une hydratation similaire des bétons.

� PHASE 2 : Gon�ements libres en bain alcalin et en température pendant 130 jours.
Après la cure, la température de conservation est augmentée à 38◦C tout en laissant libre la
totalité des éprouvettes. Ce changement de condition de température permet une initiation quasi-
immédiate de la réaction qui se traduit par l'apparition des premiers gon�ements de RAG. La
comparaison des déformations entre les deux types de béton permet de distinguer la part de gon-
�ement dû à la RAG de celle due à la saturation du béton.

� PHASE 3 : Gon�ements sous contrainte, en bain alcalin et en température pendant
231 jours. Lorsque la vitesse de gon�ement est proche de son maximum, soit à approximativement
un tiers de l'amplitude totale de gon�ement de RAG, la moitié des éprouvettes est placée sous
chargement de compression uniaxiale constant par l'intermédiaire des bâtis de �uage, l'autre moi-
tié restant libre de se déformer. La comparaison des vitesses de �uage selon la réactivité du béton
permet d'évaluer l'impact de RAG sur les déformations de �uage suivant la direction de charge-
ment et les directions libres. La di�érence entre les deux évolutions sous charge et la di�érence
d'évolutions des bétons laissés libres permettent, quant à elles, d'évaluer l'impact du chargement
sur les e�ets mécaniques de la réaction, c'est-à-dire les éventuels couplages recherchés, entre RAG
et �uage. A�n que la réaction poursuive son évolution sous charge, les éprouvettes sont maintenues
immergées dans la solution et à 38◦C.

� PHASE 4 : E�ets des gon�ements sur la recouvrance pendant 30 jours. Les éprouvettes
sont en�n déchargées alors que leur potentiel de gon�ement résiduel reste su�sant pour l'étude
des gon�ements après décharge. La décharge est e�ectuée toujours à la température de 38◦C et
en solution alcaline. L'analyse des di�érentes évolutions permet d'estimer l'impact du chargement
sur les e�ets mécaniques de la réaction.

Des essais de caractérisation mécanique e�ectuées à la �n des phases 1 et 2 permettent d'évaluer le mo-
dule d'élasticité et la résistance à la compression des formulations. Elles servent à véri�er si les bétons
sont mécaniquement comparables après la première phase, et à évaluer l'impact de la réaction ainsi qu'à
déterminer le taux de chargement à la �n de la seconde.

Pour chaque formulation 13 éprouvettes ont été coulées, 8 servant aux essais de caractérisation et les 5
autres à l'évaluation des déformations. Ces dernières ont été instrumentées avant coulage avec deux cap-
teurs à �bre optique dont la gaine en acier inoxydable protège des agressions chimiques extérieures. L'un
permet l'évaluation des déformations longitudinales selon l'axe vertical de chargement de compression de
l'éprouvette, alors que le second mesure les déformations orthoradiales selon trois plans horizontaux de
l'éprouvette. De ce panel de 5 éprouvettes, une sert à l'évaluation des déformations libres pendant la to-
talité du programme, deux servent à l'évaluation des déformations sous chargement tardif. Les dernières
sont des éprouvettes supplémentaires "de secours", conservées avec les éprouvettes de caractérisation.
Pour parer à un éventuel dysfonctionnement de certains capteurs à �bre optique, les éprouvettes ont
également été instrumentées avec un système secondaire de mesure des déformations longitudinales, à
savoir des capteurs LVDT positionnés à l'extérieur de la solution de soude, et capables de résister à la
température et l'hygrométrie élevées de cette campagne d'essai.
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2.5 Résultats du programme expérimental

Les di�érents résultats du programme expérimental sont détaillés dans cette partie. Dans un premier
temps, l'évolution des propriétés mécaniques des deux formulations sera présentée et discutée. Après
avoir préalablement décrit la méthodologie de traitement des données fournies par les capteurs à �bre
optique, les évolutions des déformations longitudinales et orthoradiales durant toute la chronologie des
essais seront présentées et analysées.

2.5.1 Evolutions des propriétés mécaniques avant �uage

L'e�et de la RAG sur les propriétés mécaniques du béton, résistance en compression et module d'élas-
ticité, a été observé lors d'études préliminaires comme présenté dans l'état de l'art (partie 1.2.5.1). Durant
notre programme expérimental, l'étude comparative de l'évolution des propriétés mécaniques des bétons
réactif et non-réactif a aussi permis de l'analyser.

La caractérisation mécanique des bétons a consisté à déterminer la résistance à la compression et le
module d'Young à deux échéances. La première correspond à la �n de la phase 1, soit avant l'initiation de
la RAG, et la deuxième à la �n de la phase 2, soit après un important gon�ement. Pour rappel, la phase
1 correspond à la cure en solution de soude à 20 ◦C et d'une durée 28 jours après coulage, et la phase 2 à
une conservation à 38 ◦C, toujours en immersion dans la même solution, d'une durée 110 jours. Les essais
de caractérisation mécanique ont respectivement été e�ectués 28 jours après le coulage pour la première
et une semaine avant la �n de la phase 2 pour la seconde, ce qui correspond à 132 jours après le coulage.
La semaine de décalage entre la deuxième échéance d'essais et le début de la phase 3, qui correspond à
la mise en �uage, avait pour objectif de parer à tout aléa expérimental (problèmes techniques éventuels
notamment). Les valeurs du module d'Young et de la résistance à la compression mesurées à ces deux
échéances sont présentées dans le tableau 2.3.

La mise en place du programme expérimental n'ayant pas nécessité l'utilisation des éprouvettes de secours,
celles-ci ont permis d'estimer le gon�ement induit par la RAG entre les deux échéances de caractérisation.
Pour rappel, elles étaient instrumentées avec des capteurs à �bre optique et conservées avec les éprou-
vettes de caractérisation, l'ensemble étant libre de se déformer. Les évolutions de leurs déformations, qui
sont donc représentatives de celles des éprouvettes de caractérisation, sont disponibles en annexe 3.5.
L'analyse de ces évolutions permet de justi�er que la réaction n'est pas encore initiée lors de la première
campagne de caractérisation mécanique. Mais aussi que les éprouvettes réactives ont subi un gon�ement
induit par la RAG de 675 µm/m lors de la seconde échéance de mesure des caractéristiques mécaniques.

Tableau 2.3 � Évolutions des propriétés mécaniques des éprouvettes de caractérisation entre
la �n de la phase 1 et la �n de la phase 2

Formulation Non-Reactive Reactive Ecart relatif
Module d'Young [GPa] (3 éprouvettes)
Fin de phase 1 (28 jours) 38, 2 ± 0, 9 36, 1 ± 0, 1 −5, 7%
Fin de phase 2 (132 jours) 40, 5 ± 0, 8 33, 6 ± 0, 4 −17, 0%
Evolution entre les deux dates +6, 0% −6, 7% −12, 7%
Résistance à la compression [MPa] (4 éprouvettes)
Fin de phase 1 (28 jours) 37, 6 ± 0, 9 42, 4 ± 0, 4 +12, 9%
Fin de phase 2 (132 jours) 45, 2 ± 1, 4 51, 9 ± 0, 8 +14, 7%
Evolution entre les deux dates +20, 3% +22, 3% +2, 0%

2.5.1.1 Module d'élasticité

A la �n de la cure à 28 jours, les valeurs de module d'élasticité obtenues sur le béton non-réactif et
le béton réactif à l'état sain sont respectivement égales à 38,2 et 36,1 GPa, soit un écart de -2,1 GPa.
Retranscrit en écart relatif de la formulation réactive par rapport à la formulation non-réactive, cela
représente -5,7%. Cet écart peut être en partie expliqué par la légère di�érence des modules d'élasticité
des roches d'origine des gravillons, le module des gravillons réactifs étant plus faible (tableau 2.1). Leur
fraction volumique représentant 40% du volume du béton, l'in�uence du module d'élasticité des granulats
sur le béton n'est donc pas négligeable.
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A la �n de la phase 2, le module d'élasticité du béton non-réactif atteint la valeur de 40,5 GPa, ce qui
correspond à un gain de + 3,5 GPa, soit +6,0%. Cette augmentation peut être attribuée à une poursuite
de l'hydratation au-delà de 28 jours et qui est activée thermiquement par la température de 38◦C pen-
dant la phase 2. Le module d'élasticité du béton réactif est quant à lui de 33,6 GPa, ce qui constitue une
variation de -2,5 GPa par rapport à celui évalué en �n de phase 1 (- 6,7%). Si l'on tient compte de l'aug-
mentation du module d'élasticité du béton réactif entre les deux échéances, due à une probable poursuite
de l'hydratation, sachant que le type et le volume de pâte de ciment sont identiques dans les deux bétons,
alors l'impact de la réaction peut être estimé comme la di�érence entre l'évolution du module d'élasticité
du béton réactif et celle du béton non-réactif. La RAG a donc induit une diminution nette de 12,7% du
module d'élasticité pour un gon�ement de 675 µm/m.

Cette valeur est inférieure aux valeurs de la littérature (partie 1.2.5.1.1), où les diminutions observées
varient entre 25% et 48%. Cet écart peut s'expliquer par des modules d'élasticité mesurés après des gon-
�ements supérieurs à 2000 µm/m, donc plus importants que dans la présente étude. Il peut également
être en partie dû à la présence de sable réactif dans ces études, qui en réagissant, provoque des désordres
supplémentaires dans la matrice cimentaire.

2.5.1.2 Résistance à la compression

A l'état sain, après 28 jours de cure sous eau, la résistance à la compression du béton non-réactif est
de 37,6 MPa contre 42,4 MPa pour le béton réactif (tableau 2.3). Les gravillons ayant une granulométrie
et des formes comparables, cette di�érence pourrait s'expliquer par une meilleure adhérence de la matrice
cimentaire au niveau de l'auréole de transition en présence de granulats réactifs dont la nature minéralo-
gique est silico-calcaire. A cela s'ajoute une moindre di�érence de rigidité entre la matrice cimentaire et
les gravillons réactifs, ce qui réduit les gradients de déformations à l'auréole de transition sous l'e�et du
chargement.

Une semaine avant la �n de la phase 2, à 132 jours, les valeurs de la résistance à la compression sont de
45,2 MPa et 51,9 MPa, respectivement pour les éprouvettes non-réactives et réactives. Cela représente
un gain respectif pour chaque formulation de +20,3% et +22,3%, soit un faible écart de 2,0% qui traduit
une hydratation similaire des matrices cimentaires des deux bétons. La dégradation observable sur le mo-
dule d'Young après un gon�ement de 0,07% n'est pas constatée au niveau de la résistance à la compression.

Ces observations sont en accord avec celles de Larive (1998) et de Multon (2003) qui ne constatent
pas de diminution de la résistance en compression sur leurs bétons réactifs, malgré un gon�ement bien
plus important (0,2%) que dans notre étude. L'hypothèse de Godart & Le Roux (2008) selon laquelle la
résistance à la compression n'est impactée que pour des gon�ements de forte amplitude, alors que le mo-
dule d'élasticité diminue dès l'apparition des premiers gon�ements, semble con�rmée. En e�et, ce résultat
peut être la conséquence d'une �ssuration induite par la RAG radiale au granulat. Lors du chargement, les
�ssures perpendiculaires à l'axe de chargement se referment, ce qui se traduit par un module d'élasticité
plus faible pendant la refermeture. A contrario, la rupture du béton se faisant par un déchaussement des
granulats dues aux micro�ssures tangentielles aux granulats, cette �ssuration radiale n'a pas d'impact
sur la résistance en compression.

La mesure des résistances en compression à la �n de la phase 2 a permis de déterminer la contrainte
à appliquer pour la phase 3 de �uage en compression uniaxiale. Nous avons fait le choix d'appliquer la
même contrainte pour les deux bétons, a�n de faciliter la comparaison des évolutions des déformations
sous charge durant cette phase. La valeur de cette contrainte est de 13,6 MPa. Elle représente 30% de la
résistance la plus faible observée lors de cette campagne, soit celle de la formulation non-réactive. Dans le
cas du béton réactif, cela représente un taux de contrainte de 26%. Ces taux de chargement permettent
de demeurer dans le domaine du �uage linéaire.

2.5.2 Evolutions des déformations longitudinales et orthoradiales durant les
di�érentes phases

Avant de présenter l'ensemble des résultats issus de cette campagne d'essais, les pré-traitements né-
cessaires pour exploiter les données fournies par les capteurs à �bre optique sont décrits. Les évolutions
des déformations longitudinales et orthoradiales observées sur les corps d'épreuves durant les di�érentes
phases du programme d'étude sont par la suite présentées et analysées. Elles sont détaillées pour chaque
phase de la chronologie THCM.
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2.5.2.1 Traitement des mesures optiques

L'utilisation de câbles à �bre optique associée à une méthode d'interrogation Rayleigh nécessite un
pré-traitement des signaux enregistrés a�n d'obtenir la déformation réelle du béton. Tout d'abord, il est
important de choisir judicieusement la zone d'exploitation des mesures pour s'a�ranchir de l'in�uence de
la FTM du câble (partie 1.5.2.4.2). La rétrodi�usion Rayleigh couplant l'in�uence des déformations et
de la température (partie 1.5.2.3.3), la méthode de découplage utilisée pour ces travaux sera également
détaillée. En�n, compte tenu de l'agressivité de l'ambiance de conservation, les moyens mis en ÷uvre
pour parer à d'éventuelles défaillances seront également décrits.

2.5.2.1.1 Zone d'exploitation des mesures

Il n'est évidemment pas nécessaire d'exploiter la mesure enregistrée par un capteur à �bre optique
sur la totalité de la longueur de �bre. Il faut donc au préalable identi�er une zone d'exploitation sur la
longueur de �bre positionnée au sein de l'éprouvette, où les déformations enregistrées par l'interrogateur
sont celles du béton, ce qui signi�e en dehors de la zone d'in�uence de la FTM du câble.

Pour chaque capteur, la position de cette zone a été déterminée grâce à l'étude de plusieurs pro�ls de dé-
formations obtenus par le capteur à �bre optique. Ces mesures ont été e�ectuées entre la prise du béton et
l'immersion de l'éprouvette. Entre ces deux échéances, diverses opérations (manutention, positionnement
dans les récipients, dans l'enceinte climatique, sur le bâti de �uage) ont inévitablement déformé le câble
sur sa partie libre. En comparaison, les déformations dans l'éprouvette sont négligeables pendant cette
période. Cette di�érence de comportement est clairement visible dans la �gure 2.11, où sont présentés les
pro�ls de déformations obtenus sur cette période avec le capteur longitudinal de l'éprouvette non-réactive
laissée libre durant la totalité du l'étude. La zone du capteur située à l'intérieur de l'éprouvette, délimitée
par les traits rouges dans la �gure 2.11, est alors facilement repérable.
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Figure 2.11 � Détermination de la zone d'exploitation du capteur longitudinal de l'éprouvette
non-réactive libre (NR-FREE)

En se référant à sa disposition théorique et à sa mise en place également présentée en partie 2.3.3.1.4, la
partie du capteur à �bre optique localisé à l'intérieur de l'éprouvette se divise en deux zones :

� La première correspond à celle ancrée au béton, qui dans le cas d'un capteur longitudinal corres-
pond théoriquement aux 10 cm centraux (représentée par la zone de couleur ocre dans la �gure
2.11) ;

� Une seconde, représentée par les zones de couleur jaune dans la �gure 2.11, est située de part et
d'autre de la première. Cette seconde partie est non adhérente au béton car elle passe à l'intérieur
d'une gaine protectrice a�n d'éviter l'endommagement de la �bre en entrée et sortie de l'éprouvette
lors des diverses opérations.
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Le passage entre zone adhérente et zone non adhérente au béton entraîne un transfert d'e�orts méca-
niques visible sur les parties en gris qui correspondent à la FTM du câble. Il demeure dès lors une zone
de �bre adhérente au béton, hors longueur de FTM, pour laquelle la déformation mesurée par la �bre est
égale à celle du béton. Cette zone, délimitée par les traits verticaux noirs sur la �gure 2.11, correspond
à la partie du pro�l de déformation qui présente une évolution parallèle entre deux échéances. La défor-
mation longitudinale du béton est calculée en moyennant les mesures sur cette zone d'exploitation, d'une
longueur de 6 cm dans l'exemple de la �gure 2.11. De la même manière, trois zones d'exploitation, une
par couronne, ont été déterminées pour les capteurs orthoradiaux. Les zones d'exploitation de chaque
capteur, ainsi que les pro�ls permettant de les délimiter, sont disponibles dans l'annexe 3.5.

Pour les capteurs orthoradiaux, l'analyse des résultats pour les di�érentes couronnes ayant mis en évidence
un comportement homogène sur la hauteur de l'éprouvette, les déformations orthoradiales présentées par
la suite sont la moyenne des déformations sur les trois zones d'exploitation du capteur. Les pro�ls de
déformations ainsi que les déformations di�érenciées par plan sont disponibles dans l'annexe 3.5.

2.5.2.1.2 Compensation thermique des mesures

Pour rappel, la rétrodi�usion Rayleigh est in�uencée par la température et la déformation de la �bre
optique (thermique et mécanique). Pour une température stationnaire et hors zone d'in�uence de toute
FTM, les variations de déformations données par l'interrogateur sont directement celles du câble. Dans
le cas de conditions thermiques variables, comme dans le cadre de cette étude, il est alors nécessaire
d'enlever la part thermique du signal que l'interrogateur traite comme des déformations, où en d'autres
termes, compenser thermiquement les mesures.

Pour cette étude, la température étant considérée comme homogène dans l'éprouvette, la part thermique
due à la variation de température est identique en tout point de la zone d'exploitation. La compensation
thermique est alors directement e�ectuée sur la déformation moyenne des déformations mesurées par
l'interrogateur sur la zone d'exploitation (∆mesu

ε ). Si l'on considère que la variation de température (∆T )
est connue car suivie, alors, en reprenant l'équation 1.26, la variation de déformations est compensée
thermiquement (∆comp

ε ) selon l'équation suivante :

∆comp
ε = ∆mesu

ε −∆T × CTR

CεR
(2.1)

avec :

- CTR coe�cient Rayleigh de calibration de température de l'appareil, dont la valeur est issue de la
littérature, −1, 25 GHz/◦C (Grave et al. 2015) ;

- CεR coe�cient Rayleigh de calibration de déformation, dont la valeur est également issue de cette
même référence de la littérature, −0, 15 GHz/µm/m (Grave et al. 2015).

2.5.2.1.3 Endommagement des capteurs à �bre optique

Certains capteurs à �bre optique utilisés dans l'enceinte climatique ont subi des endommagements
non intentionnels malgré les multiples précautions. Pour la majorité des capteurs défaillants, les points
de faiblesses identi�és se situaient à l'entrée ou la sortie de l'éprouvette, malgré les gaines de protection
supplémentaires ajoutées suite à une étude préliminaire.

Trois con�gurations de rupture sont apparues. La première est une rupture de la �bre optique qui est
seulement localisée en un point, soit en entrée d'éprouvette, soit en sortie d'éprouvette. Cette con�gu-
ration n'a pas entraîné de perte de signal. En e�et, dans le cas d'une rupture en entrée de l'éprouvette,
les capteurs à �bre optique ont alors été interrogés par le connecteur qui servait à l'origine de termi-
naison. Le traitement des données a alors nécessité d'inverser l'abscisse des pro�ls de déformations, le
premier point du pro�l, dans le sens d'interrogation avant rupture, devenant le dernier point dans le
nouveau sens d'interrogation. La deuxième con�guration est une rupture en sortie d'éprouvette associée
à une autre rupture entre la couronne du plan haut et celle du plan médian dans le cas du capteur or-
thoradial. Ce type de rupture a conduit à la perte des données sur la zone entre les deux points de rupture.

En�n, la troisième con�guration correspond à une rupture simultanée au niveau de l'entrée et de la
sortie de l'éprouvette. Cette con�guration est la plus problématique, puisqu'elle induit la perte dé�nitive
du signal. Elle a été à l'origine de l'arrêt des mesures sur quatre capteurs. Le premier était le capteur
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orthoradial de l'éprouvette non-réactive libre à la �n de la montée en température (transition entre les
phases 1 et 2). Étant le seul capteur pour cette con�guration d'essais, la déformation orthoradiale du
non-réactif libre a été prise comme constante de la rupture de la �bre jusqu'à la �n du programme d'essai.
En e�et, nous verrons que les déformations observées sur les éprouvettes non-réactives, après la montée
en température, sont négligeables en comparaison de celles des éprouvettes réactives.

Les trois autres ruptures ont eu lieu au moment de la décharge des éprouvettes après le �uage en �n
de phase 4, et concernent les deux capteurs, longitudinal et orthoradial, d'une éprouvette non-réactive,
et le capteur orthoradial d'une éprouvette réactive. Lors de la recouvrance di�érée, les déformations or-
thoradiales des deux bétons et la déformation longitudinale du béton non-réactif n'ont donc été évaluées
que sur une seule éprouvette.

2.5.2.2 Présentation des évolutions des déformations

Les évolutions des déformations longitudinales et orthoradiales mesurées sur les éprouvettes sont pré-
sentées dans les encarts (A) de la �gure 2.12. Sur cette �gure, la convention de signe est la suivante : le
gon�ement est positif et la contraction est négative. Les évolutions sont présentées en fonction du temps
et depuis l'instant du coulage.

Pour rappel, pour chaque formulation, une seule éprouvette est restée non chargée durant la totalité
du programme expérimental et deux ont été chargées pendant la phase 3. Les courbes de la colonne
de gauche sont ainsi représentatives d'une seule éprouvette non chargée. Celles de la colonne de droite
correspondent à la moyenne des deux évolutions mesurées sur les deux éprouvettes chargées durant la
phase 3. Les fuseaux représentent les valeurs minimales et maximales des déformations obtenues sur ces
couples d'éprouvettes. Ces évolutions, qui sont observables dans les encarts (A) de la �gure 2.12, seront
détaillées pour chaque phase par la suite. Pour les phases 1 et 2, toutes les éprouvettes étant soumises
aux mêmes conditions de conservation et n'étant pas chargées, l'évolution des déformations présentée
ultérieurement, correspond à la moyenne des déformations obtenues sur les trois éprouvettes d'une même
formulation, à savoir celle qui restera non chargée et les deux chargées durant la phase 3.

Les courbes continues des encarts indexés (A) représentent les évolutions des déformations longitudinales
et orthoradiales obtenues par les capteurs à �bre optique (FO) après traitement (moyenne et compen-
sation thermique appliquée durant et après la phase transitoire du chau�age). Les courbes bleues sont
dédiées aux déformations mesurées sur les éprouvettes non-réactives (NR), et les courbes rouges à celles
des éprouvettes réactives (R). Les mesures orthoradiales par capteur FO sont représentées par les cercles,
et celles longitudinales par le même type de capteur par les carrés.

Les tracés en pointillés correspondent aux mesures des déformations longitudinales par capteur LVDT.
Les déformations sont obtenues en divisant la variation du déplacement mesurée par le capteur, par la
base de mesure, qui dans le cas présent est la hauteur de l'éprouvette (225 mm). Les éprouvettes chargées
étaient instrumentées avec trois capteurs LVDT. L'évolution des déformations correspond donc à la va-
leur moyenne de ces mesures. Les capteurs LVDT n'ont pas permis d'évaluer la dilatation thermique. En
e�et, lors des phases transitoires de température, la dilatation thermique propre du capteur est inconnue,
ce qui empêche de connaître la déformation du béton pendant ces phases. De ce fait, les déformations
thermiques, observables sur les courbes représentant les résultats obtenus avec les capteurs LVDT durant
la phase de chau�age, sont celles enregistrées par les capteurs FO. Les déformations élastiques à la mise
en charge et à la décharge des éprouvettes, n'ont également pas pu être déterminées avec les capteurs
LVDT. En e�et, ces opérations ont probablement entraîné une légère rotation des chapeaux du système
d'immersion (partie 2.3.3.2) qui, pour rappel, sont les pièces sur lesquels les capteurs viennent palper.
Ce mouvement a alors rendu les mesures inexploitables avec ce type de capteur, le temps que l'ensemble
associant les diverses pièces et l'éprouvette, ainsi que les divers jeux entre eux, soient bloqués par l'ap-
plication du chargement. Ainsi, la déformation élastique à la mise en charge, observable sur les courbes
représentant l'évolution des mesures par capteurs LVDT, est calculée avec le module d'élasticité mesuré
lors des seconds essais de caractérisation réalisés à une date proche de la mise en �uage. La déformation
élastique à la décharge est, quant à elle, mesurée par les capteurs FO à cette échéance. Les évolutions
obtenues par les capteurs LVDT étant similaires à celles mesurées avec les capteurs à �bre optique lon-
gitudinaux, seules les évolutions obtenues par ces derniers seront analysées par la suite.
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(NR : Non-Réactif ; R : Réactif ; LONG. : Capteur longitudinal ; ORTHO. : Capteur orthoradial) 
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Figure 2.12 � Evolutions des déformations longitudinales et orthoradiales des bétons réactif
(R) et non-réactif (NR), des déformations induites par la réaction (∆ε(t0 =
40j)) et de la trace du tenseur des déformations correspondant (tr(E)) (durant
la totalité du programme expérimental depuis la date de coulage)
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Comme expliqué dans la partie 2.2.2, les déformations induites par la RAG et ses e�ets (gon�ement et
�ssuration) peuvent être estimées par la di�érence entre l'évolution des déformations du béton réactif et
du béton non-réactif dans la même direction (longitudinale ou orthoradiale). Cette di�érence est présentée
dans l'encart (B.1) situé à gauche de la �gure pour les éprouvettes non chargées, et dans celui de droite
(B.2) pour celles chargées lors de la phase 3. Dans les deux cas, la di�érence est prise comme nulle à 40
jours après le coulage. Cette échéance correspond à l'échéance de stabilisation de la température à 38◦C,
mais aussi à la date estimée de l'initiation de la réaction. Nous reviendrons sur cette hypothèse lors de
la présentation des évolutions de déformations des éprouvettes observées pendant la phase 2. Les encarts
(C) représentent l'évolution de la trace du tenseur des déformations induites par la réaction. La trace
du tenseur des déformations est la somme de la déformation longitudinale et de deux fois la déformation
orthoradiale. En e�et, dans le cas d'un cylindre chargé uniaxialement selon l'axe vertical, la déformation
radiale, ici non mesurée, est égale à la déformation orthoradiale.

2.5.2.2.1 Phase 1 : Déformations libres durant la cure en solution à 20◦C

Les évolutions des déformations moyennes évaluées avec les capteurs FO durant la phase 1 sont tracées
sur la �gure 2.12. Cependant, l'amplitude des déformations évaluées durant cette phase étant faible en
comparaison de celles du reste du programme expérimental, les déformations moyennes par formulation
et par direction sur cette période sont présentées sur la �gure 2.13. Un changement d'échelle de l'axe des
déformations est e�ectué pour faciliter l'analyse comparative entre les déformations moyennes des deux
bétons. Les conventions de représentation de la �gure 2.12 sont conservées.
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Figure 2.13 � Evolutions des déformations longitudinales et orthoradiales moyennes des
éprouvettes non-réactives (NR) et réactives (R) durant la cure en solution
à 20◦C (Phase 1) depuis la date de coulage

Durant cette phase 1, les évolutions des déformations suivant les deux directions sont caractéristiques
d'un gon�ement hydrique. Ce gon�ement se traduit par une première courte période où le gon�ement est
quasi-instantané après l'immersion. Une seconde période, débutant dans les heures suivant l'immersion,
se distingue par une diminution progressive de la cinétique de gon�ement jusqu'à une forte atténuation
à 28 jours. La première partie est la conséquence de l'absorption d'eau par capillarité et la seconde par-
tie correspond à la saturation progressive du béton. Les évolutions des déformations longitudinales et
orthoradiales sont globalement comparables pour un même béton, et le sont également entre les deux
formulations.

Après 2,5 heures d'immersion, les gon�ements longitudinaux et orthoradiaux induits par l'absorption
d'eau alcaline par capillarité sont comparables pour les deux bétons. En e�et, le gon�ement est de
37 ± 2 µm/m et 49 ± 6 µm/m dans la direction longitudinale et de 32 ± 3 µm/m et 37 ± 3 µm/m
dans celle orthoradiale, respectivement pour les bétons non-réactif et réactif. A la �n de la phase 1, soit
28 jours après le coulage, le gon�ement hydrique total est de 98 ± 11µm/m et 117 ± 11 µm/m dans la
direction longitudinale et de 105 ± 8 µm/m et 116 ± 10 µm/m dans celle orthoradiale, respectivement
pour le béton non-réactif et le béton réactif.
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Les déformations relativement proches suivant les directions longitudinale et orthoradiale semblent con�r-
mer l'isotropie attendue du gon�ement d'origine hydrique. Globalement, les déformations similaires
constatées pour les deux types de bétons démontrent que la RAG n'est donc pas encore initiée à la
�n de cette phase. De plus, cela montre que les deux formulations, qui pour rappel ne se distinguent que
par la nature de leurs gravillons, sont semblables en ce qui concerne le comportement hydrique.

2.5.2.2.2 Phase 2 : Déformations libres en solution à 38◦C

Les déformations des éprouvettes selon les directions longitudinales et orthoradiales observées durant
la phase 2 sont présentées dans la �gure 2.14. Les valeurs de ces déformations sont mises à zéro en début de
cette phase pour mieux comparer les comportements des bétons et les évolutions selon les deux directions.
Pour rappel, ces valeurs sont la moyenne des déformations de 3 éprouvettes pour chaque formulation. Les
conventions de représentation de la �gure 2.12 sont une nouvelle fois conservées (dilatations positives).
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Figure 2.14 � Evolutions des déformations longitudinales et orthoradiales moyennes des
éprouvettes non-réactives (NR) et réactives (R) en solution à 20◦C puis 38◦C
(Phase 2) depuis la date de coulage

Entre 28 jours et 40 jours après coulage, la température de conservation des éprouvettes, qui sont toujours
en solution, est augmentée de 20◦C à 38◦C. Ce chau�age est réalisé suivant une cinétique relativement
faible (1◦C/h) et comprend un palier d'une semaine à 30◦C, ceci a�n d'éviter l'endommagement ther-
mique. Cette chronologie de chau�age produit une dilatation progressive des bétons, qui est observable
sur la période correspondante sur la �gure 2.14. Les évolutions de ces dilatations sont quasiment iden-
tiques pour les deux types de bétons.

Entre 28 et 40 jours après coulage, suite à la hausse de 18◦C de la température, la dilatation ther-
mique longitudinale du béton NR est de 100 ± 10 µm/m longitudinalement, et de 94 ± 10 µm/m
orthoradialement. Pour le béton réactif, des valeurs légèrement plus élevées sont mesurées, respective-
ment de 123 ± 3 µm/m et 116 ± 4 µm/m. La valeur calculée du coe�cient de dilatation thermique est
approximativement égale à 5, 4 ±0, 2 µm/m/K pour le béton NR et à 6, 7 ±0, 3 µm/m/K pour le béton
R. Ce léger écart peut provenir de valeurs sensiblement di�érentes du coe�cient de dilatation thermique
des gravillons, qui constituent la seule distinction entre les deux formulations. Ces valeurs sont plus faibles
que celle de 10 µm/m/K proposée par le règlement Eurocode 2 (EN 1992-1-1), mais sont comparables à
celles obtenues sur des BHP par Cagnon (2015) (entre 5,1 et 8,9 µm/m/K) et Ladaoui (2010). Les valeurs
relativement proches de ces dilatations suivant les deux directions de mesures démontrent également le
comportement isotrope des deux bétons sous l'e�et d'une variation thermique.

Entre la �n du chau�age à 40 jours et la �n de la phase 2 (138 jours), le très léger gon�ement du
béton NR est la conséquence probable de la saturation du béton qui se poursuit durant la totalité de la
phase 2.
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Une fois la température de 38◦C stabilisée, le gon�ement supérieur observé sur le béton R révèle l'initia-
tion et le développement de la RAG. La cinétique de ce gon�ement est similaire suivant les deux directions
instrumentées. De 40 à 70 jours après coulage, les évolutions des gon�ements accélèrent, puis la cinétique
se stabilise. Entre 70 et 100 jours après coulage, la cinétique de gon�ement est maximale puis elle diminue
progressivement. A la �n de la phase 2, soit 138 jours après coulage, elle demeure importante, tradui-
sant le fait que la réaction n'est pas encore achevée. A cette échéance, en déduisant la part thermique,
le gon�ement total (RAG + hydrique) du béton R atteint alors 1295 ± 137 µm/m dans la direction
longitudinale, et 1147 ± 66 µm/m dans la direction orthoradiale.

� Gon�ements libres induits par la RAG

Etant donné que le comportement hydrique des deux bétons est comparable durant la phase 1, nous
pouvons émettre l'hypothèse qu'il en est de même pendant la phase 2. Le gon�ement des éprouvettes
semble démontrer que la réaction débute dès la �n de la hausse en température (40 jours après coulage).
Le gon�ement uniquement dû à la RAG peut être estimé en retranchant le gon�ement hydrique du béton
non-réactif de celui du béton réactif à partir de l'initiation de la réaction dans chacune des directions.
L'écart dû à la di�érence de dilatation thermique, présent à 40 jours après coulage, est également retran-
ché à cette di�érence.

Les évolutions des déformations induites par la RAG durant la phase 2 sont donc considérées à par-
tir de 40 jours après coulage. Les évolutions, di�érenciées en fonction de l'état de chargement ultérieur
des éprouvettes durant la phase 3, mais calculées de façon analogue, sont tracées dans les encarts (B)
de la �gure 2.12. Durant la phase 2, ces évolutions sont similaires, puisque conservées dans les mêmes
conditions. Par conséquent, les évolutions moyennes calculées à partir des mesures de la totalité des
éprouvettes sont tracées sur la �gure 2.15, suivant chaque direction.
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Figure 2.15 � Déformations longitudinales et orthoradiales moyennes induites par la réaction
durant la phase 2 du programme expérimental

La �gure 2.15 met en évidence la sigmoïde caractéristique des gon�ements induits par la RAG (partie
1.2.4.1). Cette évolution est di�érente de celle observée lors de la pré-étude pour laquelle la cinétique
initiale était supérieure (partie 2.2.1.2). Cette di�érence pourrait s'expliquer par la présence de particules
�nes réactives dans le béton du programme préliminaire qui réagissent quasi instantanément à la suite
de la hausse de température. La diminution de la vitesse de gon�ement intervient plus précocement dans
le cas du programme expérimental que dans celui de l'étude préliminaire.

La mise en �uage, correspondant à la �n de la phase 2 et au début de la phase 3, a donc été e�ectuée
138 jours après le coulage. Cela permet d'assurer la mise en charge des éprouvettes après un gon�ement
signi�catif sans être proche de la valeur asymptotique. Ainsi, l'objectif initial d'étudier le �uage avec une
réaction qui se poursuit et un potentiel de gon�ement résiduel important est respecté.
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A la �n de la phase 2, le gon�ement longitudinal induit par la RAG est de 1157 ±127 µm/m. Cette valeur
est légèrement supérieure à celle dans le sens orthoradial, qui est de 962 ± 90 µm/m. Contrairement aux
dilatations thermiques et hydriques, le gon�ement induit par la RAG n'est pas isotrope sur la totalité de
la phase. En e�et, le comportement est isotrope jusqu'à 70 jours après coulage, échéance pour laquelle
le gon�ement est d'environ 300 µm/m. Au-delà, les évolutions des déformations suivant les directions
longitudinales deviennent supérieures à celles orthoradiales, avec un écart qui atteint 16,6% à la �n de
la phase 2. Cette anisotropie est observable pour toutes les éprouvettes (�gure 2.12). L'origine de cette
anisotropie pourrait être une �ssuration préférentielle du béton selon les plans perpendiculaires au sens
de coulage (axe vertical de l'éprouvette). Cette hypothèse est explicitée et schématisée dans la partie
2.5.2.3.2.

2.5.2.2.3 Phase 3 : Développement de la RAG en solution alcaline à 38◦C avec ou sans
�uage de compression uniaxial

Les évolutions des déformations enregistrées durant la phase 3, sur les éprouvettes libres et celles sous
un chargement uniaxial de 13,6 MPa, sont respectivement présentées dans les encarts (A.1 ) et (A.2 )
de la �gure 2.16. Ces valeurs des déformations sont �xées à zéro en début de cette phase pour mieux
comparer les comportements des bétons et des déformations suivant les deux directions. Les déformations
induites par la réaction, calculées en retranchant la déformation du béton NR de celle du béton R,
sont présentées dans l'encart (B.1 ) pour le cas libre de chargement et dans l'encart (B.2 ) pour le cas
chargé. Les conventions de représentation sont les mêmes que dans la �gure 2.12. Cela signi�e que, si
ces déformations induites par la RAG évoluent dans le sens positif, le gon�ement de RAG se poursuit
sous charge, alors que si elles évoluent dans le sens négatif, le béton réactif se comprime davantage que
le béton non-réactif.
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Figure 2.16 � Evolutions des déformations totales longitudinales et orthoradiales des éprou-
vettes (A) et celles uniquement induites par la réaction (B) durant la phase 3
du programme expérimental, avec mise en évidence des déformations élastiques
(εelas) et de �uage s'étant produites durant cette phase (εfluage)
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� Éprouvettes non chargées durant la phase 3

Durant la phase 3, entre 138 et 369 jours après coulage, les déformations observées, sur le béton NR laissé
libre de tout chargement, sont négligeables (�gure 2.16 A.1 ). Le gon�ement hydrique peut être considéré
comme achevé et le béton comme totalement saturé au moment de la mise en charge. Pour le béton R,
les gon�ements se poursuivent avec une vitesse qui décroît progressivement jusqu'à devenir nulle vers 290
jours après coulage, ce qui équivaut à 152 jours depuis le début de la phase 3. L'analyse de cette évolution
con�rme que l'objectif d'étudier le �uage sur un béton réactif dont la RAG continue à se développer sous
charge est donc atteint.

Comme le montre l'encart (B.1 ) de la �gure 2.16, les gon�ements induits par la réaction durant la
phase 3, sont identiques dans les deux directions avec une valeur de 431 µm/m à la �n de la phase 3.
L'anisotropie observée durant la phase 2 est donc conservée, mais ne se développe pas durant la phase
3. Si l'on considère les gon�ements cumulés depuis l'initiation de la RAG, identi�ée durant la phase 2
à 40 jours depuis le coulage, alors à la �n de la phase 3, les gon�ements induits par la réaction pour
l'éprouvette R laissée libre sont de 1552 µm/m dans la direction longitudinale et de 1395 µm/m dans la
direction orthoradiale (�gure 2.12). A la �n de la phase 3, les gon�ements induits par la RAG peuvent
être considérés comme achevés et donc pris comme valeur de "potentiel de gon�ement" unidirectionnel.

Le potentiel de gon�ement libre dans la direction longitudinale est dès lors signi�cativement plus faible
que celui estimé lors de l'étude préliminaire (4500 µm/m dans la partie 2.2.1.2) . Cette di�érence est
peut-être due au volume de la solution de conservation dans le cas de cette pré-étude. Dans les deux cas,
la solution de conservation limite la lixiviation des alcalins présents dans la solution interstitielle.

Cependant, ces alcalins, une fois consommés par la réaction, sont remplacés par ceux présents dans
la solution de conservation. Ces derniers se di�usent alors dans la porosité interstitielle. Par conséquent,
même si la concentration en alcalins est la même dans l'étude préliminaire et dans la campagne d'essais,
le volume de solution supérieur dans la pré-étude a fourni davantage d'alcalins.

� Éprouvettes chargées durant la phase 3

Pour rappel, à la mise en charge, soit 138 jours après coulage, la déformation longitudinale induite par la
RAG est égale à 1157 µm/m. Le chargement a donc été e�ectué à 74,5% du potentiel de gon�ement �nal
dans cette direction (1552 µm/m), contre 33,3% prévu initialement. Cette di�érence est la conséquence
de la surestimation du potentiel de gon�ement comme expliqué auparavant.

La �gure 2.16 (A.2 ) présente les évolutions des déformations sous charge suivant les deux directions
avec les valeurs des déformations mises à zéro à partir du début d'application du chargement. Les dé-
formations mesurées à partir de la mise en �uage comportent une part élastique instantanée et une part
di�érée. La part di�érée correspond aux déformations de �uage, sans retrait puisque la conservation en
solution limite toute dépression capillaire en maintenant le matériau saturé.

- Déformations longitudinales (direction chargée)

A la mise en charge, qui correspond à l'échéance de 138 jours après coulage, les déformations élastiques
dans la direction chargée sont de 335 µm/m pour le béton NR et de 403 µm/m pour le béton R. La
di�érence de 68 µm/m entre les deux déformations élastiques correspond à un écart relatif de -20,3%,
qui est de l'ordre de grandeur de celui observé entre les modules d'élasticité lors des essais de caractéri-
sation mécanique (-17,0% dans tableau 2.3). Cette di�érence de comportement élastique se traduit par
une diminution des déformations longitudinales induites par la RAG (�gure 2.16 B.2 ). Cette diminution
représente -5,9% de l'amplitude du gon�ement de RAG s'étant produit juste avant le chargement. Ce
phénomène pourrait avoir pour origine une fermeture des �ssures perpendiculaires au chargement, préa-
lablement générées par le gon�ement libre (tridimensionnel) durant la phase 2.

Comme le montre l'encart A.2 de la �gure 2.16, durant les 15 jours suivant la mise en charge, soit
entre 138 jours et 153 jours après coulage, la cinétique de �uage du béton R est bien plus importante que
celle du NR. Ces comportements correspondent à ceux déjà observés dans la littérature (Reinhardt et al.
2019, Lacombe et al. 2022). Pendant cette période, la di�érence de déformations sous charge entre les
deux bétons représente 337 µm/m. Cela signi�e que les gon�ements induits par la réaction avant le char-
gement continuent de diminuer (�gure 2.16 B.2 ). Après 15 jours sous charge, le cumul de cette di�érence
de déformations sous charge et de celle des déformations élastiques représente -35,0% des déformations
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induites par la réaction avant le chargement. Le maintien du chargement entraîne donc une poursuite de
la fermeture des �ssures perpendiculaires à l'axe de chargement.

Entre 15 jours et jusqu'à 152 jours après la mise en charge, soit entre 153 jours et 290 jours après
coulage, la vitesse de �uage du béton réactif diminue, mais reste cependant supérieure à celle du bé-
ton non-réactif (�gure 2.16 A.2 ). Le �uage plus rapide du béton réactif, qui continue après 15 jours,
est une conséquence du développement de la réaction durant cette période. Sous chargement tardif, le
développement de la RAG engendre des contraintes supplémentaires aux abords des granulats qui pour-
raient entraîner un �uage plus important de la matrice cimentaire dans ces zones. Cette hypothèse sera
schématisée et expliquée dans la partie 2.5.2.3.3. Cette di�érence de comportement se traduit par des
déformations longitudinales induites par la RAG qui continuent de décroître entre 15 jours et 152 jours
après la mise en charge (�gure 2.16 B.2 ). Après 152 jours sous charge, cette diminution, prise en valeurs
cumulées, atteint alors 619 µm/m, ce qui représente -53,7% de la valeur du gon�ement avant chargement.

Dans l'encart A.2 de la �gure 2.16, nous observons qu'après 152 jours sous charge et jusqu'à la �n
du chargement, le �uage du béton R devient comparable à celui du béton NR. Cela signi�e qu'après 152
jours sous charge, date estimée de l'arrêt de la réaction, les déformations induites par la RAG dans le sens
du chargement cessent de décroître (�gure 2.16 B.2 ). La légère diminution observable sur cette période
étant due à un dysfonctionnement ponctuel du système de maintien des conditions thermo-hydriques.
Ces résultats sont en accord avec ceux des études antérieures de Reinhardt et al. (2019) et Lacombe et al.
(2022), qui mettent en évidence que les �uages du béton réactif et non-réactif sont similaires lorsque la
réaction s'arrête ou que sa cinétique est fortement diminuée lors de l'application du �uage.

- Déformations orthoradiales (direction libre)

Dans les directions orthoradiales libres des éprouvettes chargées, on observe une dilatation élastique par
e�et Poisson pour les deux bétons (�gure 2.16 A.2 ). Cette dilatation atteint 90 µm/m pour la formulation
non-réactive et 125 µm/m pour celle réactive. Ce surplus de dilatation de 35 µm/m dans la direction
perpendiculaire à la charge de compression (�gure 2.16 B.2 ) pourrait être la conséquence d'une ouverture
supplémentaire, au moment de la mise en charge, des ouvertures des �ssures dues à la RAG et orientées
selon l'axe de chargement .

Par la suite, dans le cas du béton NR, le gon�ement augmente progressivement pour atteindre la va-
leur de 138 µm/m, en �n de phase 3. Le gon�ement hydrique étant négligeable durant cette phase, ces
déformations di�érées ne peuvent être que les conséquences du chargement (e�et Poisson sur la déforma-
tion de �uage). Les déformations orthoradiales di�érées du béton R sont quant à elles, signi�cativement
supérieures à celle du béton NR, avec un gon�ement total égal à 1247 µm/m à la �n de cette phase. Ce
gon�ement dans les directions libres est donc induit par la RAG qui continue à se développer.

Lorsqu'un béton atteint de RAG est maintenu sous un chargement de compression uniaxiale constant,
les gon�ements dans la direction chargée, qui sont empêchés par le maintien de la contrainte, peuvent
être reportés sur les directions libres selon (Multon 2003). Cela se traduit par un surplus de gon�ement
induit par la RAG dans les directions libres des éprouvettes chargées, en comparaison des gon�ements
observés dans les mêmes directions sur les éprouvettes laissées libres.

Dans le cas de notre étude, durant les 15 jours suivant la mise en charge, ce report des gon�ements
n'est pas observé puisque le gon�ement libre induit par la réaction dans le cas des éprouvettes chargées
(135 ± 51 µm/m) est similaire à celui des éprouvettes laissées libres (82 µm/m). Néanmoins, au delà
de ces 15 jours, un report des gon�ements dans les directions libres se produit, comme le mettent en
évidence les évolutions des déformations des encarts B de la �gure 2.16. En e�et, sur la totalité de la
phase 3, les gon�ements induits par la RAG dans les directions libres des éprouvettes chargées, sont de
1122 ± 321 µm/m, alors qu'ils ne sont que de 431 µm/m pour celles laissées libres.

- Variation relative de volume induite par la réaction pendant le chargement

A la �n de la phase 3, soit 369 jours après coulage, comme le montrent les encarts C de la �gure 2.12,
la trace du tenseur des déformations induites par la RAG et donc la variation relative de volume dans le
cas chargé (4695 ± 558 µm/m) est comparable à celle du cas laissé libre (4344 µm/m). Cela signi�e que
dans le cas d'un chargement axial tardif, les gon�ements de RAG, qui sont empêchés dans la direction
chargée, sont totalement reportés dans les directions non chargées.
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2.5.2.2.4 Phase 4 : Recouvrance di�érée en solution alcaline à 38◦C

Les �uages des deux bétons étant similaires après 152 jours sous charge, soit 290 jours après coulage,
nous avons néanmoins fait le choix de maintenir les éprouvettes chargées pendant 79 jours supplémen-
taires, a�n de véri�er l'apparition éventuelle d'une di�érence de comportement. La décharge des éprou-
vettes a été e�ectuée à 369 jours après coulage, soit 231 jours après la mise en charge. Les déformations
observées pendant le mois suivant la décharge des bétons qui ont �ué durant la phase 3, sont présentées
dans la �gure 2.17. Sur cette �gure, les déformations sont prises à zéro à l'instant de la décharge. Les
conventions de représentation de la �gure 2.12 sont conservées.
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Figure 2.17 � Déformations longitudinales et orthoradiales des éprouvettes après décharge
durant la phase 4 en solution à 38◦C, avec mise en évidence des déformations
de recouvrance élastique (εelas) et de recouvrance di�érée (εdiff ) à la �n de la
phase 4)

- Déformations longitudinales (direction précédemment chargée durant la phase 3)

Les gon�ements longitudinaux de la phase 4 sont caractéristiques des déformations observées après �uage
du béton (�gure 2.17). Pour les deux bétons, un retour élastique instantané se produit au moment de
la décharge. Il est évalué à 331 µm/m et 393 µm/m respectivement pour les bétons NR et R. Cette
di�érence montre une rigidité moindre du béton réactif. L'analyse des évolutions des modules d'élasticité
déduits de ces valeurs de déformations sera menée dans le paragraphe 2.5.2.3.3. Durant le mois suivant
la décharge, dans les deux cas, une recouvrance di�érée est observée. A la �n de la phase 4, soit 399 jours
après coulage, elle est achevée. A cette échéance, la recouvrance di�érée cumulée avec le retour élastique
représente une relaxation longitudinale de 387 µm/m pour le béton NR et de 617 µm/m pour le béton
R. Ces déformations représentent respectivement 77,2% et 53,2% des déformations totales sous charge
des bétons correspondants.

Le retour élastique et la recouvrance di�érée du béton R sont plus importants que ceux du béton NR. Cette
di�érence de comportement se traduit par une augmentation des déformations longitudinales induites par
la réaction durant la phase 4 (�gure 2.12). Ce gon�ement est la conséquence probable d'une réouverture
des �ssures induites par la RAG avant chargement. En e�et, les �ssures perpendiculaires au chargement,
maintenues fermées par le chargement, peuvent se réouvrir suite à la décharge des éprouvettes. Cepen-
dant, les déformations longitudinales induites par la réaction à la �n de la recouvrance di�érée (746 µm/m
à 399 jours après coulage) restent inférieures à celles avant chargement (1157 µm/m). Cela signi�e que
les �ssures ne se réouvrent pas totalement.

- Déformations orthoradiales (direction non chargée)

Dans la direction orthoradiale, qui correspond à la direction libre sous chargement uniaxial longitudinal
de compression, un retour élastique caractérisé par une diminution des déformations se produit lors de la
décharge (�gure 2.17). Il est la conséquence de l'e�et Poisson du retour élastique longitudinal. La valeur
de cette recouvrance élastique est de 89 µm/m et 106 µm/m respectivement pour le béton NR et le
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béton R. Cette di�érence se traduit alors par une diminution des déformations orthoradiales induites
par la RAG lors de la décharge (�gure 2.12). Cela signi�e que les �ssures parallèles à la direction de
compression se referment légèrement lors de la décharge.

Les évolutions des déformations de recouvrance di�érée orthoradiales des éprouvettes NR et R sont
di�érentes (�gure 2.17). En e�et, dans le cas du béton NR, des déformations di�érées de contraction se
développent, puis se stabilisent très rapidement. Il s'agit de l'e�et Poisson en �uage. En revanche, dans le
cas du béton R, on observe un gon�ement di�éré durant les premiers jours qui suivent la décharge, puis
une stabilisation (�gure 2.17). En prenant la di�érence entre les déformations orthoradiales du béton R et
du béton NR, ce gon�ement di�éré orthoradial se produisant durant les 30 jours qui suivent la décharge
représente 96 µm/m sur la totalité de la phase. Bien que la RAG soit achevée, le mécanisme à l'origine
de ce gon�ement di�éré pourrait être lié aux �ssures parallèles à l'axe de chargement de la phase 3, qui
ont été induites par le développement de la RAG durant les phases 2 et 3. Une ouverture supplémentaire
de ces �ssures pourrait alors se produire sous l'e�et du retour élastique des granulats qui entraînerait
des déformations di�érées de la matrice. Cette hypothèse sera détaillée plus �nement dans le paragraphe
2.5.2.3.3.

- Variation relative de volume induite par la réaction après chargement

Pendant toute la phase 4, un gon�ement se développe dans les deux directions, longitudinale et orthora-
diale. Cela se traduit logiquement par une augmentation de la trace du tenseur des déformations induites
par la réaction, comme le montre l'encart (C.2 ) de la �gure 2.12. La variation relative de volume du béton
réactif est égal à 4695 µm/m en début de phase, et atteint 5085 µm/m à la �n de celle-ci. Cela signi�e
que la décharge du béton atteint de RAG, suite à un chargement tardif, a engendré une augmentation
de 8,3% des gon�ements. Etant donné que la RAG est achevée préalablement au début de cette phase 4,
la variation relative de volume est probablement liée à des ouvertures de �ssures dues à la RAG qui se
sont formées durant les précédentes phases.

2.5.2.3 Analyse et exploitation des évolutions des déformations

Les évolutions des déformations peuvent être analysées de manière plus approfondie a�n d'émettre
des hypothèses sur les mécanismes qui pourraient se produire à l'échelle mésoscopique et expliquer ainsi
les comportements observés. Dans un premier temps, nous allons analyser les évolutions des valeurs du
module d'élasticité et du coe�cient de Poisson à di�érentes échéances. Dans un second temps, nous
présenterons des hypothèses sur le développement de la �ssuration induite par la RAG dans le cas où les
déformations sont libres, puis dans celui d'un chargement de compression uniaxiale tardif.

2.5.2.3.1 Evolution du module d'élasticité et du coe�cient de Poisson avant et après �uage

Les valeurs du module d'élasticité et du coe�cient de Poisson ont été calculées en début et �n de
phase 3, à savoir lors de la mise en charge et lors du déchargement. Ces propriétés ont été déduites des
déformations longitudinales et orthoradiales mesurées par les capteurs FO (tableau 2.4). Le coe�cient de
Poisson est calculé en divisant la déformation orthoradiale par celle longitudinale obtenue simultanément
par les capteurs à �bres optiques (FO). La précision de ces mesures est à relativiser puisque les déforma-
tions ne sont enregistrées que sur une seule éprouvette. En e�et, lors des opérations de chargement et de
déchargement, l'interrogateur à �bre optique ne permet d'enregistrer en simultané que les déformations
longitudinales et orthoradiales d'une seule éprouvette.

� Module d'élasticité

A la mise en charge, le module d'élasticité du béton NR est de 40,6 GPa et celui du béton R est de 33,8
GPa. Ces valeurs sont similaires à celles évaluées lors des essais de caractérisation e�ectués une semaine
avant la mise en charge, qui pour rappel sont respectivement égales à 40,5 et 33,6 pour les bétons NR et
R (tableau 2.3).

Le gon�ement des éprouvettes utilisées spéci�quement à la caractérisation mécanique est de 675 µm/m
à la date de l'essai de module d'élasticité . A la même échéance, pour les éprouvettes destinées au �uage,
ce gon�ement est plus élevé et égal à 1175 µm/m. Cette di�érence peut s'expliquer par une montée en
température des éprouvettes de caractérisation plus lente. En e�et, ces éprouvettes sont conservées dans
un important volume de solution d'hydroxyde de sodium qui temporise leur montée en température. Par
conséquent, la réaction dans les éprouvettes destinées au �uage s'est initiée plus rapidement. La similarité
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des modules d'élasticité malgré des gon�ements di�érents tend à démontrer que l'endommagement du
béton est causé par les premiers gon�ements de RAG, comme postulé par Multon (2003). Ce dernier ex-
plique que la diminution du module d'élasticité induite par la réaction se produit majoritairement avant
d'avoir atteint la moitié du potentiel de gon�ement du béton réactif.

Tableau 2.4 � Évolutions des propriétés mécaniques avant et après �uage sous une charge de
compression uniaxiale de 13,6 MPa

Formulation Non-Réactive (NR) Réactive (R) Ecart relatif

Module d'Young [GPa]
Début phase 3, mise en charge (138 jours) 40, 6 (335 µm/m) 33, 7 (403 µm/m) -16,9%
Fin phase 3 lors du déchargement (369 jours) 41, 1 (331 µm/m) 34, 6 (393 µm/m) -15,8%
Evolution entre les deux dates +1,2% +2,5% +1,3%

Coe�cient de Poisson
Début phase 3, mise en charge (138 jours) 0, 27 (90 µm/m) 0, 31 (125 µm/m) -14,8%
Fin phase 3 lors du déchargement (369 jours) 0, 27 (89 µm/m) 0, 27 (106 µm/m) 0,0%
Evolution entre les deux dates 0,0% -13,0% +13,0%

NB : les valeurs entre parenthèses sont celles des déformations élastiques (longitudinales pour le module
d'Young, orthoradiales pour le coe�cient de Poisson) ayant permis de déterminer les valeurs du module

d'élasticité et du coe�cient de Poisson

A la décharge, correspondant à la �n de la phase 3, le module d'élasticité du béton NR mesuré est de
41,1 GPa, ce qui représente une augmentation très faible, de +1,2%, qui est de l'ordre de précision de la
mesure. Une augmentation similaire (+2,5%) est observée sur le module du béton R, qui pour sa part est
de 34,6 GPa. L'application d'une contrainte de compression d'environ 30% de la résistance en compres-
sion, soit dans le domaine linéaire du �uage avec le chargement, associé à une poursuite de l'avancement
de la RAG, n'induit donc pas un endommagement supplémentaire du béton dans le sens chargé.

� Coe�cient de Poisson

Lors la mise en charge en début de la phase 3, les valeurs des coe�cients de Poisson des bétons NR et
R sont respectivement de 0,27 et 0,31. Comme déjà énoncé lors de la présentation des déformations, cet
écart est la conséquence probable d'une �ssuration de la matrice induite par la RAG. Lorsque le béton
est chargé dans l'axe longitudinal, les �ssures orientées suivant cet axe s'ouvrent perpendiculairement, à
savoir dans les directions radiale et orthoradiale du cylindre.

A la décharge en �n de phase 3, les coe�cients de Poisson des deux bétons sont tous les deux égaux
à 0,27. La diminution de -13,0% observée sur le béton R pourrait s'expliquer par une refermeture par
e�et Poisson des �ssures orientées selon l'axe de chargement. La di�érence entre les valeurs du coe�-
cient de Poisson à la mise en charge et à la décharge du béton R semble donc démontrer que les �ssures
dues à la RAG et orientées selon l'axe de chargement, s'ouvrent davantage à la mise en charge, qu'elles
ne se referment à la décharge. Ce phénomène pourrait être en lien avec les déformations orthoradiales
di�érées sous charge du béton R qui sont signi�cativement plus élevées que celles du béton NR. Pour
rappel, comme expliqué dans la partie 2.5.2.2.3, celles-ci traduiraient une ouverture supplémentaire de
ces �ssures suivant l'axe de chargement sous l'e�et couplé du �uage et de la poursuite de la RAG.

2.5.2.3.2 Hypothèses sur l'évolution de la micro-�ssuration autour des granulats et des
gon�ements dus à la RAG en condition non chargée

L'évolution des déformations induites par la RAG, associée à une analyse détaillée des pro�ls de dé-
formations obtenus par les capteurs à �bre optique (�gure 2.19 et dans l'annexe 3.5), permet d'établir des
hypothèses utiles à la modélisation quant au développement de la �ssuration dans le cas des gon�ements
libres. Ces hypothèses dans le cas où les éprouvettes sont laissées non chargées durant la totalité du pro-
gramme expérimental (encart B.1 de la �gure 2.12) sont retranscrites dans la �gure 2.18. Sur cette �gure,
le béton est schématisé comme une matrice de mortier (1) dont le comportement n'est in�uencé que par
un granulat réactif présent en son sein (2). Dans cette matrice, la porosité au voisinage du granulat (3)
est majoritairement présente dans le sens du coulage (sens vertical de la �gure 2.18). Cette localisation
préférentielle est la conséquence d'une remontée de l'air occlus, qui s'e�ectue lors de la vibration du béton
et qui est gênée par la présence des granulats. Cet air se retrouve en partie piégé en partie inférieure du
granulat. Lorsque la réaction n'est pas encore initiée (A), ce qui représente les 40 premiers jours après
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coulage dans notre protocole, aucune contrainte ne s'exerce dans la matrice, puisque le béton n'est pas
chargé et que, la réaction n'étant pas initiée, il n'y a pas de gels de RAG susceptibles d'appliquer une
pression sur celle-ci.
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Figure 2.18 � Hypothèses d'évolution de la �ssuration induite par la RAG (à gauche) en
fonction de l'évolution des déformations induites par la RAG dans le cas des
éprouvettes maintenues non chargées durant la totalité du programme expéri-
mental (à droite)

Une fois la réaction initiée (B), le développement du gel entraîne un gon�ement du granulat (4). Néan-
moins, la majorité du gel produit va combler dans un premier temps la porosité connectée (5) dans le
granulat et à son voisinage immédiat, notamment celle localisée sous le granulat par rapport au sens de
coulage. Le gon�ement engendré par la part de gel qui n'a pas accès à la porosité, demeure alors modéré.
Une fois la porosité connectée totalement colmatée, tout supplément de gel formé provoque une mise en
pression et par conséquent un gon�ement. Cela se traduit au niveau macroscopique par une augmentation
progressive de la cinétique des gon�ements. Cependant, à ce stade de la réaction, les contraintes ortho-
radiales aux abords des granulats (6) liées à la pression de gel dans et autour du granulat n'atteignent
pas la résistance en traction de la matrice et n'entraînent donc pas encore sa �ssuration. Cela se traduit
à l'échelle du béton par un faible gon�ement isotrope de celui-ci (< 200 µm/m). Ces gon�ements sont
observables entre 40 et 70 jours après coulage sur les éprouvettes du programme expérimental. Cette
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hypothèse est con�rmée par les pro�ls de déformations fournis par les capteurs FO instrumentant les
éprouvettes réactives (�gure 2.19 et annexe 3.5). En e�et, sur le pro�l de déformations enregistré 70 jours
après coulage dans la �gure 2.19, le gon�ement est homogène sur la longueur développée du capteur et
aucun pic de déformation, caractérisant la présence de �ssures, n'est encore visible.
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Figure 2.19 � Pro�l de déformations mesuré suivant la longueur développée du capteur FO
orthoradial de l'éprouvette réactive laissée non chargée durant la totalité du
programme expérimental à plusieurs échéances après coulage

Lorsque les contraintes orthoradiales autour des inclusions dépassent la résistance à la traction de la ma-
trice, les premières �ssures apparaissent (C). Cependant, l'ouverture des �ssures n'est, dans un premier
temps, pas isotrope comme le montre l'écart entre les évolutions des déformations longitudinales et ortho-
radiales (�gure 2.18). Les �ssures orientées dans les plans perpendiculaires au sens de coulage s'amorcent
en premier (7). Elles sont alors déjà ouvertes et en partie remplies de gel lorsque celles orientées suivant
l'axe longitudinal de coulage s'amorcent à leur tour (8). Dans le cadre de ce programme expérimental, le
début de cette anisotropie de �ssuration est observé entre 70 et 105 jours après le coulage du béton. La
comparaison de l'évolution des pro�ls de déformations enregistrés par les capteurs FO longitudinaux et
orthoradiaux con�rment cette hypothèse de chronologie d'initiation de la �ssuration. Les pics de défor-
mations, révélateurs de l'apparition de micro�ssures, apparaissent plus tôt sur les mesures des capteurs
FO longitudinaux traversant les micro�ssures qui vont se former dans les plans perpendiculaires à l'axe
de chargement. Cette anisotropie de la �ssuration pourrait s'expliquer par une porosité connectée plus
importante dans le sens du coulage selon (Clark 1991, Larive et al. 2000), mais aussi par la forme des
granulats. En e�et, lors du coulage, les granulats vont naturellement s'orienter de sorte à ce que leur
élancement maximal soit perpendiculaire au sens de coulage. Cette orientation des granulats renforcerait
l'e�et de piégeage de la remontée d'air occlus sous le granulat. Il en résulte une porosité plus importante
suivant l'axe de coulage qui va retarder la formation des �ssures suivant ce même axe, puisque le gel devra
colmater au préalable cette porosité avant de pouvoir exercer des contraintes sur la matrice enrobant le
granulat.

La réaction poursuivant son développement, la pression du gel tend à augmenter (D), ce qui permet
au gel de di�user dans les �ssures ; le gel engendre alors une ouverture supplémentaire de celles-ci (9).
Le réseau de �ssures dans la matrice s'étend et, à terme, relie les granulats entre eux. Le gel continue
alors de se di�user à travers ce réseau de �ssures. Une fois l'endommagement de la matrice su�samment
important, l'anisotropie initiale de �ssuration disparaît. Dès lors, le gon�ement macroscopique du béton
redevient isotrope jusqu'à la �n de la réaction. Entre 105 jours et 240 jours après coulage, le gon�ement
du béton est alors principalement engendré par l'ouverture progressive des �ssures existantes. Cette hy-
pothèse est validée par l'augmentation des pics sur les pro�ls de déformations obtenus avec les capteurs
à FO (pro�l à 294 jours en �n de programme d'essai de la �gure 2.19).

2.5.2.3.3 Hypothèses sur l'évolution de la micro-�ssuration autour des granulats et des
gon�ements dus à la RAG dans le cas d'un chargement de compression uniaxiale tardif

Les hypothèses sur l'évolution de la �ssuration dans le cas d'un chargement tardif sont schématisées
dans la �gure 2.21. Comme pour les déformations libres, ces schémas sont positionnés en vis-à-vis des évo-
lutions des déformations induites par la réaction enregistrées pendant le programme expérimental (encart
B.2 de la �gure 2.12). Pour rappel, ces évolutions correspondent à la di�érence entre les déformations
mesurées sur des éprouvettes réactives et celles sur les non-réactives pendant la phase 3 sous chargement
uniaxial. Dans le cas présent, l'analyse des évolutions est aussi couplée avec une analyse détaillée des
pro�ls de déformations (�gure 2.20 et annexe 3.5). Avant le chargement, l'état de �ssuration induit par
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la RAG est bien avancé comme l'indique le graphe d'avancement de la réaction. Il correspond à celui de
l'étape (D) des éprouvettes libres de tout chargement de la �gure 2.18. Les �ssures sont alors remplies
de gel (1) et relient les granulats (A).

Lors des quinze premiers jours sous chargement uniaxial (B), sous l'e�et de la contrainte, les �ssures
orientées dans les plans perpendiculaires au chargement se referment (2). Par conséquent, la pression du
gel dans ces �ssures augmente. Cette hypothèse est con�rmée par l'atténuation des pics de déformations
observés par les capteurs FO longitudinaux des éprouvettes réactives (�gure 2.20 et annexe 3.5). En pa-
rallèle, l'e�et Poisson entraîne l'ouverture des �ssures dans le sens du chargement (3). Dès lors, la pression
de gel dans ces �ssures axiales diminue. Il existerait ainsi une di�érence de pression entre les gels localisés
dans les �ssures orientées suivant l'axe de chargement qui s'ouvrent et dans celles perpendiculaires à ce
même axe qui se ferment. Cette di�érence de pression pourrait entraîner une di�usion privilégiée des gels
vers les zones de moindre pression, à savoir les �ssures longitudinales (4). 15 jours après le chargement, ce
transfert paraît terminé car la cinétique des gon�ements orthoradiaux du béton chargé redevient similaire
à celle du béton non chargé. Notons à ce stade que ces 15 jours de "rééquilibrage des pressions" entre
�ssures verticales et horizontales représentent un laps de temps court comparé à l'âge d'un barrage, ce
qui pourrait autoriser une redistribution "directionnelle" des gels de RAG quasi instantanée en terme de
modélisation. Nous reviendrons sur ce point dans la chapitre suivant.
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Figure 2.20 � Pro�l de déformations mesuré par le capteur longitudinal de l'éprouvette ré-
active chargée durant la phase 3 du programme expérimental à plusieurs
échéances

Pendant les 150 jours suivants (C), la réaction se poursuit. La totalité du gel produit se di�use dans les
�ssures parallèles à l'axe de compression, puisque les �ssures perpendiculaires à cet axe sont fermées sous
l'e�et de la contrainte de compression. Les �ssures longitudinales continuent alors de s'ouvrir (5). Cela
se traduit à l'échelle macroscopique par des gon�ements dans les directions libres plus importants que
dans le cas où le béton n'est pas chargé, en d'autres termes, ce qui con�rme l'hypothèse d'un report des
gon�ements de la direction comprimée vers les directions libres. Cette ouverture des �ssures longitudi-
nales pourrait entraîner une modi�cation de la transmission des e�orts autour des granulats, c'est-à-dire
une modi�cation des concentrations de contrainte, qui à son tour provoquerait un surplus de �uage de
la matrice aux abords des granulats réactifs (5). Cet e�et lié à l'ouverture des �ssures orientées selon
l'axe de chargement sous la pression des gels néoformés disparaît lorsque la réaction est achevée (D), soit
environ 300 jours après coulage. La vitesse de �uage du béton réactif redevient alors comparable à celui
du béton sain (7).

Lors de la décharge du béton (E), plusieurs mécanismes se produisent. Il y a un retour élastique du
granulat, cette relaxation apparaissant pour tout type de granulat, qu'il soit réactif ou non. (8). Dans le
cas du béton réactif, ce phénomène entraîne des déformations di�érées dans la matrice qui vont entraîner
une ouverture supplémentaire des �ssures orientées selon l'axe du chargement antérieur (9). Cela expli-
querait pourquoi un gon�ement di�éré dans le sens orthoradial est observé sur le béton réactif lors de la
phase 4 du programme alors que la réaction est achevée. Sur les pro�ls de déformations enregistrés par
les capteurs FO orthoradiaux, cette ouverture de �ssures se traduit par une augmentation des pics de
déformations qui traduisent la présence de �ssures (annexe 3.5). Une fois les éprouvettes déchargées, les
�ssures perpendiculaires au chargement peuvent également se réouvrir. En e�et, le gel dans ces �ssures,
qui jusque-là était maintenu sous pression par le chargement, va se décharger progressivement et entraîner
leur réouverture (10). Cette hypothèse semble con�rmée par les pro�ls de déformations enregistrés par
les capteurs à �bre optique après décharge (�gure 2.20). Sur ces pro�ls, les pics de déformations liés à
des ouvertures de �ssures, qui ont été atténués durant la phase sous charge, sont de nouveau visibles.
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L'ouverture de �ssures supplémentaires dans les sens longitudinal et orthoradial expliquerait pourquoi la
valeur de la trace du tenseur des déformations induites par la RAG (�gure 2.12) avant et après décharge
augmente, et ce, bien que la réaction soit arrêtée.
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Figure 2.21 � Hypothèses sur l'évolution de la �ssuration induite par la RAG pour les éprou-
vettes avant chargement, puis sous chargement (à gauche) en fonction des dé-
formations induites par la RAG sur les éprouvettes chargées durant la phase 3
du programme expérimental (à droite)
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2.6 Conclusions

L'objectif du programme expérimental était d'étudier les déformations d'un béton atteint de RAG
dans des conditions représentatives de celles d'un barrage voute. Ces conditions correspondent au cas
où un barrage subit des gon�ements de RAG su�samment signi�catifs pour générer du �uage de com-
pression du béton, du fait des déformations gênées. Le programme expérimental a été conçu pour mieux
comprendre les interactions entre la RAG et le �uage dans le cas d'un chargement tardif. Les résultats
obtenus ont permis de formuler des hypothèses sur les mécanismes se produisant à l'échelle mésoscopique,
en vue de mettre au point un modèle phénoménologique capable de reproduire le comportement à l'échelle
de l'ouvrage en se basant sur les hypothèses mésoscopiques.

Le programme expérimental consistait en l'étude comparative du comportement de deux formulations de
bétons ne se distinguant que par la réactivité de leurs gravillons. Ces bétons ont été soumis à 4 phases
Thermo-Hydro-Chemo-Mécaniques. Pendant la première phase, les échantillons des deux bétons ont subi
une cure dans une solution d'hydroxyde de sodium à 20◦C de 28 jours. Durant la deuxième phase, l'en-
semble des éprouvettes en solution a été chau�é à 38◦C a�n d'accélérer la RAG et le gon�ement induit.
Ces conditions Thermo-Hydro-Chimiques ont été maintenues jusqu'à la �n du programme expérimental
(399 jours). La troisième phase est équivalente à la phase d'exploitation des barrages où le gon�ement est
su�samment signi�catif pour qu'il soit gêné par la géométrie de l'ouvrage, ce qui entraîne un �uage en
compression du béton. Par conséquent, cette phase a débuté lorsque l'état d'avancement de la RAG, es-
timé à partir des suivis de gon�ements libres de la précédente phase, a été considéré comme su�samment
important. On peut ainsi parler de chargement � tardif �. Durant cette phase, entre 138 et 369 jours après
le coulage, des éprouvettes des deux formulations, toujours immergées en solution alcaline à 38◦C, ont
été laissées libres pour certaines, et pour d'autres, chargées sous une contrainte de compression uniaxiale.
Cette contrainte égale à 30% de la valeur de résistance à la compression la plus faible des deux bétons, à
savoir celle du béton non-réactif à 132 jours (45,2 MPa). La quatrième et dernière phase correspond à la
décharge des bétons.

Cette chronologie d'essais, associée aux essais de caractérisation mécanique à 28 et 132 jours, ainsi qu'un
suivi des déformations axiales et orthoradiales des éprouvettes cylindriques avec des capteurs à �bre op-
tique, ont permis de dresser les conclusions suivantes :

- Durant la phase 1, le gon�ement hydrique observé lors de la cure en solution est isotrope et
indépendant de la réactivité des gravillons. Le comportement similaire du béton réactif (R) et
non-réactif (NR) montre que la RAG n'est pas encore initiée lors de cette phase.

- Lors du chau�age des bétons à 38◦C en début de phase 2, la déformation thermique du béton est
isotrope. Les coe�cients de dilatation thermique des deux bétons R et NR di�èrent légèrement.
Les formulations ne se distinguant que par le type de gravillons, cette di�érence est probablement
la conséquence de coe�cients de dilatation des gravillons légèrement di�érents.

- Le chau�age à 38◦C a permis d'amorcer la RAG. Son développement se traduit par d'impor-
tants gon�ements du béton R. Les gon�ements induits par la réaction, lorsqu'ils sont inférieurs
à 150 µm/m, sont isotropes. Au-delà, une anisotropie se développe. Ainsi, à la �n de la phase 2,
les gon�ements induits par la RAG dans le sens de coulage sont plus importants que ceux dans
le sens perpendiculaire. Cette di�érence est de l'ordre de 16,6%. Cette anisotropie est la consé-
quence d'une �ssuration de la matrice qui apparaît plus tardivement dans le sens de coulage que
perpendiculairement. Ce décalage temporel est induit par la répartition de la porosité au voisi-
nage du granulat, qui est majoritairement présente dans le sens de coulage, sous le granulat. En
e�et, le gel devra colmater au préalable cette porosité avant de pouvoir exercer des contraintes sur
la matrice enrobant le granulat, et pouvoir ainsi ouvrir des �ssures orientées selon l'axe de coulage.

- A la �n de la phase 2, des gon�ements libres induits par la RAG, qui ont atteint 675 µm/m,
induisent une diminution de 12,7% du module d'élasticité. La résistance à la compression, mesu-
rée sur des éprouvettes destinées à la seule caractérisation mécanique, n'est pas impactée. Cette
di�érence d'e�ets de la RAG sur les propriétés mécaniques du béton peut trouver son origine
dans le fait que les �ssures induites par la RAG sont radiales aux granulats. Lorsqu'un béton
est chargé, les �ssures perpendiculaires au chargement se referment, ce qui explique un module
d'Young plus faible, en particulier pour les faibles contraintes de compression. Or, ces �ssures
radiales ne semblent pas a�ecter la résistance en compression, qui comme communément admis,
l'est davantage par la décohésion de l'interface entre la matrice et les granulats. A cette même
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échéance, le coe�cient de Poisson du béton R laissé libre est de 0,31 contre 0,27 pour le béton NR.
Cette di�érence peut s'expliquer par une ouverture des �ssures dues à la RAG qui sont orientées
selon l'axe de chargement.

- Durant la phase 3, dans le cas des éprouvettes laissées libres, les évolutions des déformations
longitudinales et orthoradiales sont similaires. L'anisotropie observée durant la phase 2 est donc
conservée mais ne s'accentue pas durant cette troisième phase. En e�et, la porosité autour des
granulats est désormais totalement colmatée. Le gon�ement, dû à la pression exercée par les gels
et à la �ssuration qui en résulte, devient isotrope. Cette constatation plaide en faveur d'un gel
relativement liquide, dont la pression serait relativement homogène et isotrope dans et autour du
granulat réactif. Dans les deux directions, les gon�ements sont achevés 290 jours après le coulage.

- Durant la phase 3 sous chargement, le béton R ayant subi au préalable des gon�ements de RAG
signi�catifs, non seulement ne gon�e plus suivant l'axe de chargement, mais il développe des dé-
formations de �uage de compression plus importantes que celles du béton NR. Cette di�érence de
comportement est observée pendant les 150 jours suivant la mise en charge. Cette période corres-
pond à la période de la phase 3 durant laquelle la réaction continue son développement. Une fois
la réaction achevée, la vitesse de �uage du béton R redevient similaire à celle du béton NR.

- Le maintien du chargement engendre la refermeture des �ssures de RAG apparues préalablement
au chargement et perpendiculaires à l'axe d'application de ce chargement de compression. Ce
comportement associé au surplus de �uage du béton R se traduit par une résorption de 53,7% des
gon�ements libres antérieurs au chargement, cela uniquement suivant l'axe de chargement. Cette
possibilité de résorption partielle du gon�ement libre lors d'un chargement de compression dit
"tardif" constitue une nouvelle donnée expérimentale que les modèles ne pourront pas négliger.

- Durant la phase 3, les gon�ements induits par la réaction dans les directions orthoradiales, corres-
pondant aux directions libres des bétons chargés, sont supérieurs dans le cas du béton R chargé par
rapport au béton R non chargé. Dans le cas d'un chargement tardif, un report des gon�ements de
la direction chargée vers celles libres se produit. De plus, étant donné que la valeur de la trace du
tenseur des déformations induites par la RAG est identique dans le cas chargé et dans le cas libre,
cela signi�e que ce report est total. Ce phénomène de report des gon�ements pourrait s'expliquer
par la di�usion des gels dans les �ssures verticales qui s'ouvrent, plutôt que dans celles localisées
dans les plans perpendiculaires à l'axe de chargement et maintenues fermées par ce dernier.

- Lors du déchargement en début de phase 4, l'analyse des déformations élastiques montrent que
le �uage tardif d'un béton réactif n'a pas d'impact sur son module d'élasticité. En revanche, le
coe�cient de Poisson diminue. Cette diminution peut être attribuée au développement des �ssures
perpendiculaires au chargement durant la phase 3 et à leur refermeture partielle lors de la décharge.

- Durant la phase 4, bien que la réaction soit arrêtée, les comportements des bétons R et NR sont
di�érents. Dans le sens longitudinal, sens anciennement chargé, on observe un gon�ement supérieur
du béton R, qui peut être attribué à la réouverture des �ssures fermées suite à l'application du
chargement, sans doute induit par un rééquilibrage des pressions de gel entre les �ssures verticales
et horizontales. Dans le sens orthoradial, un gon�ement di�éré du béton R se développe à court
terme et se stabilise rapidement, alors que le béton NR se contracte. Ce gon�ement orthoradial
du béton R pourrait être la conséquence du retour élastique des granulats, qui provoquerait des
déformations di�érentielles dans la matrice. Sur la totalité de la phase 4, le gon�ement observé
dans les deux directions se traduit par une augmentation de 8,3% de la trace des déformations
attribuées à la RAG durant les phases antérieures.

L'analyse et l'exploitation des évolutions des déformations ont montré que la �ssuration de la matrice et
le �uage d'un béton réactif sont corrélés à l'état de contrainte aux abords des granulats, et à la pression du
gel de RAG. Ce gel pourrait donc être considéré comme un �uide susceptible de migrer d'une famille de
�ssure à une autre, tout en restant au voisinage du granulat. Cela signi�e que pour modéliser correctement
le comportement d'un béton atteint de RAG, il serait pro�table de connaître l'état de contrainte autour
du granulat. Sur la base de ces analyses, un modèle basé sur les principes de l'homogénéisation analytique
non-linéaire et de la poro-mécanique a été étudié et est présenté dans le prochain chapitre.
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Chapitre 3

MODELE D'HOMOGENEISATION





3.1 Contexte numérique

Le résultats expérimentaux obtenus dans le cadre de cette thèse ont mis en avant un fort couplage
entre la RAG et le �uage. En e�et, lorsque la réaction chimique se développe, l'e�et d'un chargement
tardif conduit à des déformations de �uage plus importantes que dans le cas où le béton est chargé dés le
début de la réaction. Ce surplus de déformation est la combinaison d'une refermeture des micro-�ssures
induites par la réaction et d'un surplus de �uage aux abords des granulats réactifs. De plus, ce chargement
tardif entraîne une report des gon�ements de la direction chargée vers les directions libres.

Ces observations expérimentales montrent que pour modéliser correctement le comportement d'une struc-
ture atteinte de RAG, il est nécessaire de prendre en compte l'état de contrainte aux abords des granulats
réactifs. Actuellement, des modèles de béton numériques essaient de prendre les aspects micro-mécaniques
à l'origine de ces phénomènes Giorla et al. (2015), cependant leur utilisation à l'échelle des ouvrages reste
délicate en raison du coût numérique qu'ils impliquent (Gallyamov et al. 2020).

La solution pour permettre de calculer des structures de grandes dimensions, tout en prenant compte de
l'état de contrainte aux abords de granulats passe par conséquent par une homogénéisation analytique
non-linéaire. Des approches multi-échelles ont déjà été tentées récemment pour modéliser la dégradation
au sein de bétons atteints de RAG. Cependant la solution proposée reposait sur une analyse numérique
aux deux échelles, ce qui reste relativement peu économique en termes de temps de calcul, et le modèle ne
permettait pas de s'adapter à toutes les con�gurations de chargement (Gallyamov et al. 2022). Parallèle-
ment un nouveau modèle couplant plasticité, �uage, élasticité et présence de �uides dans la porosité des
phases a été proposé par Sellier et al. (2019) et utilisé avec un certain succès pour prédire la résistance à
la traction de la terre crue à divers degrés de séchage en se basant sur l'état de contrainte e�ective aux
abords des grains de sable (Anglade 2022).

Ce modèle d'homogénéisation non-linaire va maintenant être adapté au cas du béton atteint de RAG.
La solution analytique issue de l'étape de localisation en contexte élasto-visco-plastique est présentée en
première partie de ce chapitre, elle permet d'accéder à l'état de contrainte aux abords des granulats sans
demander une forte puissance de calcul, puisque la prédiction des interactions non-linéaires entre l'inclu-
sion et la matrice ne nécessite plus le recours à un maillage �n (comme dans le cas du béton numérique),
mais est résolue analytiquement, conduisant à la résolution d'un problème numérique bien plus modeste.
Dans un second temps, le choix des critères de plasticité applicables à l'échelle microscopique, ainsi que
les équations régissant les pressions des �uides intra-poreux (eau et gel de RAG ou de RSI) dans chaque
phase (inclusion et matrice) seront présentés. Ce modèle sera dans un troisième temps confronté aux
résultats d'un modèle mésoscopique (béton numérique) et sera appliqué à la modélisation des résultats
expérimentaux obtenus durant la thèse. Le modèle sera ensuite utilisé pour expliquer l'état actuel d'un
barrage à partir des données d'auscultation, et pour tenter de prédire son évolution .
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3.2 Présentation du modèle

Le modèle utilisé dans cette thèse doit permettre de décrire le comportement d'un matériau biphasique
constitué d'inclusions, représentant ici des granulats réactifs, englobées dans une matrice, qui dans le cas
présent est un mortier à base cimentaire. Une solution analytique vise à déterminer le comportement
homogénéisé incrémental de ce matériau. La spéci�cité de ce modèle réside dans le fait, que dans ce com-
portement homogénéisé, les déformations anélastiques à l'interface granulat-matrice peuvent être choisies
indépendamment de celles dans le reste de la matrice (loin des inclusions), ce qui permet d'accroître les
latitudes de description physique et ainsi de combiner les critères micro-mécaniques rappelés dans Sellier
et al. (2019) et l'approche poro-mécaniques déja utilisée dans Grimal et al. (2008a). Ce nouveau contexte
d'utilisation des critères micro-mécaniques est utilisable pour di�érents types de géomatériaux, tels que
la terre crue dans Anglade (2022).

Ce contexte de modélisation permet en e�et d'accéder à une échelle mésoscopique descriptive des phéno-
mènes. Comme cela est illustrée dans Sellier (2022), cette échelle utilise la notion de "points d'intérêts"
situés à la surface des granulats réactifs d'une part et à distance de celui-ci d'autre part. Ces points
d'intérêt permettent alors d'évaluer des critères micro-mécaniques locaux et de réaliser des écoulements
plastiques ou visqueux plus ou moins découplés entre eux, et cela en de multiples points du milieu hé-
térogène. Comme tout cela est faisable de façon analytique, il en résulte un gain de temps appréciable
par rapport aux approches mésoscopiques par béton numérique. L'objet de ce chapitre est de dé�nir
les critères et les écoulements plastiques ou visqueux qui doivent, bien entendu, être choisis pour être
compatibles avec les hypothèses formulées à l'issue de nos essais.

Le comportement homogénéisé est par conséquent déterminé à l'échelle du VER (Volume Elémentaire
Représentatif). Les hypothèses relatives à ce VER seront tout d'abord détaillées. Dans un second temps,
la solution analytique du modèle ainsi que les principes et la mise en oeuvre de l'homogénéisation seront
rappelés. Par la suite, nous verrons comment prendre en compte dans cette solution générale les e�ets dus
à la RAG, et plus généralement ceux des RGI (Réactions de Gon�ements Internes). En�n, l'intégration
de ce modèle d'homogénéisation non-linéaire analytique en tant que loi de comportement mécanique dans
un code aux Elements Finis sera décrite.

3.2.1 Choix du volume élémentaire représentatif

Le béton durci est un matériau composite, il se compose de granulats de tailles di�érentes, aux
géométries variées, et qui sont repartis aléatoirement dans une matrice cimentaire. A�n de faciliter la
modélisation de son comportement au travers d'une homogénéisation analytique, et ainsi permettre un
calcul à l'échelle de l'ouvrage, cette réalité nécessite d'être simpli�ée. Ainsi, dans le modèle mis au point,
les granulats sont représentés par des inclusions sphériques distribuées aléatoirement dans une matrice.
Cette matrice peut être :

- soit la pâte de ciment, et les inclusions représentent alors la totalité des granulats ;
- soit le mortier associant pâte cimentaire et sable, et les gravillons sont alors les seules inclusions.
- soit le béton englobant un seul type de granulats (par exemple les granulats réactifs) ; la matrice
associe alors la pâte cimentaire, le sable et les autres type de granulats (les non-réactifs, pour
poursuivre l'exemple précédent).

Pour rappel, un VER est la représentation �ctive et statistiquement représentative d'une partie du ma-
tériau modélisé, ici le béton. La taille de ce VER doit être supérieure à la taille des constituants du
matériau étudié. Le volume que représentent les inclusions au sein de ce VER, ou fraction volumique
(ϕi), est identique à celui que représente les granulats dans le béton en fonction de la matrice considérée.
La réponse mécanique d'un volume de béton ne doit plus varier au-delà la taille du VER.

Le comportement de ce VER soumis à une sollicitation extérieure est déterminé en deux étapes dites
"étapes de localisation" pour la première, et "étape d'homogénéisation" pour la seconde. L'étape de lo-
calisation consiste à estimer la réponse d'une inclusion (i) de rayon (R) enrobée d'une matrice (m). Cette
étape est représentée sur la �gure 3.1, où Ωm représente l'ensemble des points compris dans la matrice,
Ωi ceux dans l'inclusion, dΩm les limites du problème, et dΩi, l'interface entre la matrice et l'inclusion.
La solution analytique de cette réponse doit permettre d'exprimer le champ de déplacement en tout point
(M) de cette con�guration élémentaire. Cependant, cette solution ne considère aucune interaction entre
les inclusions. Pour prendre en compte ces interactions, le résultat doit être pondéré par la fraction volu-
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mique d'inclusion. Cette pondération correspond à la seconde étape, qui est l'étape d'homogénéisation. Le
résultat qui en est issu permet alors d'obtenir le comportement global du VER soumis à une sollicitation
extérieure.

inclusion

matrice

∞
Figure 3.1 � Représentation 3D et 2D du problème élémentaire, avec une inclusion i de rayon

R enrobée d'une matrice in�nie m, n⃗ étant la normale à l'interface sortant par
rapport à l'inclusion

3.2.2 Etape de localisation en contexte élasto-plastique

L'étape de localisation nécessite de déterminer la réponse à une sollicitation extérieure de la matrice
in�nie englobant l'inclusion. Après avoir énoncé avec plus de détails ce problème, nous présenterons les
champs de déplacements qui en sont solutions.

3.2.2.1 Énoncé du problème

En tout point de l'ensemble que constituent la matrice et l'inclusion (Ω dans la �gure 3.1), supposons
que le champ de déplacement total (u⃗) peut être décomposé en une partie élastique et une autre anélas-
tique, respectivement u⃗e et u⃗a dans les équations 3.1. Cette décomposition est valable dans la matrice
(Ωm) et dans l'inclusion (Ωi), ce qui assure le caractère licite du champ de déplacement total.

u⃗ = u⃗e + u⃗a ∀M ∈ Ω =⇒

{
u⃗m = u⃗e,m + u⃗a,m ∀M ∈ Ωm

u⃗i = u⃗e,i + u⃗a,i ∀M ∈ Ωi

(3.1)

Le champ de déplacement élastique et le champ de contrainte résultant doivent respecter les hypothèses
de la mécanique des milieux continus (équations 3.2). Cela signi�e que, en tout point de l'ensemble,
l'équilibre statique doit être véri�é par le champ de contrainte totale (au sens poro-mécanique) (¯̄σj dans
l'équation 1 dans 3.2), l'hypothèse des petites déformations est utilisée (équation 2 dans 3.2), et les
tenseurs de déformations élastiques (¯̄εe,j) et de contraintes e�ectives (¯̄σ′j) sont reliés au travers de la loi
de Hooke généralisée, par l'intermédiaire du module de compressibilité (Kj) et de cisaillement (Gj) des
deux phases (j ∈ {i,m}) (équation 3 dans 3.2).

∀M ∈ Ωj



d⃗iv
(
¯̄σj
)
= 0⃗ (1)

¯̄εe,j =
1

2

(
grad

(
u⃗e,j

)
+ tgrad

(
u⃗e,j

))
(2)

¯̄σ′j =

(
Kj − 2

3
Gj

)
tr
(
¯̄εe,j
) ¯̄I3 + 2Gj ¯̄εe,j (3)

où j ∈ {m, i} (3.2)

A l'interface inclusion-matrice (∂Ωi dans la �gure 3.1), la continuité statique entre les contraintes totales
normales à cette interface dans l'inclusion (¯̄σi) et dans la matrice doit être respectée (¯̄σm) (équation 3.3).

∀M ∈ ∂Ωi ¯̄σi · n⃗ = ¯̄σm · n⃗ (3.3)
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Toujours à cette interface, la continuité cinématique doit aussi être respectée (équation 3.4), le déplace-
ment total de la matrice (u⃗m) est égal à celui de l'inclusion (u⃗i). En d'autres termes, cela signi�e que
le décollement entre les deux milieux n'est possible que par l'intermédiaire d'un saut de déplacement
anélastique (qui par la suite sera à son tour homogénéisé dans l'inclusion).

∀M ∈ ∂Ωi u⃗i(M) = u⃗m(M) (3.4)

De par la géométrie du problème, et a�n de simpli�er l'expression de la solution analytique, un repère
sphérique est utilisé (�gure 3.2a). Les champs de déplacement présentés par la suite seront donc expri-
més dans ce repère en supposant que les angles sont dé�nis par rapport aux directions principales du
chargement à l'in�ni (e⃗1,e⃗2,e⃗3). Les valeurs particulières de ces champs pourront alors être exprimées en
plusieurs points d'intérêt conformément à ce qui est préconisé dans Sellier et al. (2019) et Sellier (2022)
et représenté sur la (�gure 3.2b). Ces points d'intérêt, au nombre de 7, sont représentés dans la �gure
3.2b. Ils correspondent :

- au centre de l'inclusion (r = 0) ;
- aux intersections respectives des trois directions principales du chargement avec l'interface inclusion-
matrice (r = R) ;

- aux limites à l'in�ni du problème dans les trois directions principales du chargement (r = ∞).

(a)

∞

(b)

Figure 3.2 � Représentation du repère sphérique (a) et visualisation des points d'intérêt du
problème dans ce repère (b)

3.2.2.2 Présentation du champ élastique

Pour rappel, un champ de déplacement élastique, qui serait solution du problème, doit respecter les
hypothèses de la mécanique des milieux continus (équation 3.2). Dans le repère sphérique, cela conduit à
utiliser un champ de déplacement élastique dont l'expression est notamment fournie par Dewey (1947).
Cette solution suppose que les déformations élastiques dans l'inclusion sont homogènes, ce qui correspond
à une inclusion dans un milieu in�ni (εik où k ∈ {1, 2, 3}). Cette solution sera reprise par Eshelby (1957)
pour exprimer ses tenseurs de localisation. Pour mémoire, le champ de déplacement élastique exprimé
dans le repère sphérique et proposé par Dewey, qui est donc statiquement et cinématiquement admissible,
est le suivant :

∀r ∈ [R,∞]



ue,m,r(r, θ, ϕ) =
1

3

(
r +

B2

r2

)
(A+B + C) +

(
r +

C2

r2
+
C4

r4

)
·M1e(θ, ϕ)

ue,m,θ(r, θ, ϕ) =

(
r +

2Gm

3(Gm +Km)

C2

r2
− 2

3

C4

r4

)
·M2e(θ, ϕ)

ue,m,ϕ(r, θ, ϕ) =

(
r +

2Gm

3(Gm +Km)

C2

r2
− 2

3

C4

r4

)
·M3e(θ, ϕ)

(3.5)

Cette solution (équation 3.5) est un développement limité constitué d'une somme de produits de fonctions
radiales qui ne dépendent que de la distance au centre de l'inclusion (r), et de fonctions angulaires Mke

dépendantes de θ et ϕ (équation 3.6), qui permettent la localisation angulaire par rapport aux directions
principales du chargement. Dans ces fonctions, les coe�cients A, B et C permettent de prendre en compte
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di�érents types de conditions aux limites, et donc d'exprimer les déformations élastiques de la matrice
à l'in�ni, dans les directions principales du problème, respectivement e⃗1, e⃗2 et e⃗3. Les coe�cients B2,
C2 et C2 dépendent quant à eux des propriétés élastiques de la matrice et de l'inclusion. Dans cette
solution, les déformations dans la matrice au voisinage immédiat de l'interface et dans l'inclusion sont
donc dépendantes des déformations imposées à l'in�ni de la matrice ou dans l'inclusion et des propriétés
élastiques des phases.

∀θ ∈ [0, π], ϕ ∈ [0, 2π]



M1e(θ, ϕ) =A sin2(θ)cos2(ϕ) +B sin2(θ)sin2(ϕ) + C sin2(θ)

− 1

3
(A+B + C)

M2e(θ, ϕ) =
1

2

∂M1e(θ, ϕ)

∂θ

M3e(θ, ϕ) =
1

2sin(θ)
∂M1e(θ, ϕ)

∂ϕ

(3.6)

Rappelons que la solution élastique de Dewey (1947) est compatible avec un gon�ement homogène et
isotrope de l'inclusion, et par conséquent avec des champs de déplacements anélastiques isotropes et
homogènes par phase.

3.2.2.2.1 Champ élastique dans la matrice

La solution de Dewey (1947) doit par conséquent être complétée a�n de pouvoir prendre en compte
des variations locales du champ anélastique entre l'interface et l'in�ni. En e�et, dans le cas d'un béton
atteint de RAG, nous avons vu que les déformations anélastiques à l'interface doivent être di�érentes
de celles à l'in�ni et qu'elles dépendent du chargement, donc des directions principales du problème.
Dans cette optique, le champ de déplacement élastique dans la matrice, utilisé dans ce modèle, est consi-
déré comme la résultante de la superposition de deux champs élastiques indépendants (équation 3.7).
Le champ u⃗e,mD, similaire à celui de Dewey (1947), est superposé à un champ de déplacement élastique
u⃗e,mL qui accepte des variations locales à l'interface inclusion-matrice sans perturber la matrice à l'in�ni.
Le premier permet d'obtenir la réponse élastique de la matrice dans le cas d'un champ de déformation
anélastique uniforme et isotrope par phase. Le second, en permettant des variations locales à l'interface
sans in�uencer les déformations à l'in�ni, permet d'obtenir une solution enrichie avec su�samment de
paramètres pour supporter les e�ets d'une perturbation du champ anélastique au voisinage de l'inclusion.

u⃗e,m = u⃗e,mD + u⃗e,mL (3.7)

∞

(a)

∞

(b)

Figure 3.3 � (a) Schématisation de la solution de Dewey (1947) avec localisation des déforma-
tions élastiques à l'in�ni et dans l'inclusion, (b) schématisation de la déformée
élastique dans un cas de traction triaxiale (b)
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Dans le champ u⃗e,mD explicité dans les équations 3.8, les fonctions angulaires MkeD(θ, ϕ), avec k ∈
{1, 2, 3}, sont identiques à celles de la solution de Dewey. Pour rappel, ce champ, qui est représenté dans
la �gure 3.3, dépend des déformations de la matrice à l'in�ni selon les directions principales εe∞1 , εe∞2 et
εe∞3 , respectivement égales à A, B et C dans les équations 3.5 et 3.6. Cette notation est conservée par
la suite. Les coe�cients B1D, B2D et B4D seront exprimés plus tard de façon à assurer les continuités
d'interface. Nous verrons à cette étape de la résolution qu'ils dépendent des données d'entrée du problème
et des propriétés élastiques des phases. Les coe�cients C2D, C4D sont déterminés de sorte à respecter
l'équilibre statique dans la matrice (équation 1 dans 3.2). Ils sont identiques à ceux de la solution de Dewey
(1947) et dépendent du module de compressibilité et de cisaillement des deux phases, respectivement Kj

et Gj pour j ∈ {i,m}.

∀r ∈ [R,∞]



ue,mD,r(r, θ, ϕ) =
1

3

(
r +

B1D

r2
R3

)
(εe∞1 + εe∞2 + εe∞3 )

+

(
r − 1

2

B2D

r2
R3 − 1

2

B4D

r4
R5

)
·M1eD(θ, ϕ)

ue,mD,θ(r, θ, ϕ) =

(
r − 1

2

B2DC2D

r2
R3 − 1

2

B4DC4D

r4
R5

)
·M2eD(θ, ϕ)

ue,mD,ϕ(r, θ, ϕ) =

(
r − 1

2

B2DC2D

r2
R3 − 1

2

B4DC4D

r4
R5

)
·M3eD(θ, ϕ)

(3.8)

Le champ élastique u⃗e,mL permettant des variations locales à l'interface inclusion-matrice est explicité
dans les équations 3.9. Dans ce champ, les fonctions angulaires (MkeL(θ, ϕ) où k ∈ {1, 2, 3}) sont iden-
tiques à celles proposées par Dewey (équation 3.6) après le changement de dénomination suivant : A = AL

1 ,
B = AL

2 et C = AL
3 . Ces coe�cients, ainsi que les coe�cients B2L et B4L, dépendent des données d'entrée

du problème. Ils seront dé�nis par la suite. Les coe�cients C2L et C4L sont respectivement équivalents
aux coe�cients C2D et C4D du champ u⃗e,mD (équation 3.8).

∀r ∈ [R,∞]



ue,mL,r(r, θ, ϕ) =
1

3

B1L

r2
R3(AL

1 +BL
2 + CL

3 )

+

(
1

2

B2L

r2
R3 − 1

2

B4L

r4
R5

)
·M1eL(θ, ϕ)

ue,mL,θ(r, θ, ϕ) =−
(
1

2

B2DC2L

r2
R3 +

1

2

B4LC4L

r4
R5

)
·M2eL(θ, ϕ)

ue,mL,ϕ(r, θ, ϕ) =−
(
1

2

B2LC2L

r2
R3 +

1

2

B4LC4L

r4
R5

)
·M3eL(θ, ϕ)

(3.9)

3.2.2.2.2 Champ élastique dans l'inclusion

Les champs présentés précédemment ne peuvent pas être utilisés dans l'inclusion (∀r ∈ [0, R]). En
e�et, lorsque r = 0, une singularité apparaîtrait. Par conséquent, comme dans la solution de Dewey (1947),
le champ de déformations élastiques dans l'inclusion est considéré uniforme. Ce champ est explicité dans
les équations 3.10, où εeik représente les déformations élastiques par directions principales du problème
(k ∈ {1, 2, 3}). Dans ce champ, les déformations ne dépendent que des fonctions angulaires nommées
Mkei(θ, ϕ), où k ∈ {1, 2, 3}. Ces fonctions sont identiques à celle de la solution de Dewey (équation 3.6)
tels que A = εei1 ,B = εei2 et C = εei2 .

∀r ∈ [0, R]


ue,i,r(r, θ, ϕ) =

1

3
r (εei1 + εei2 + εei3 ) + r ·M1ei(θ, ϕ)

ue,i,θ(r, θ, ϕ) = r ·M2ei(θ, ϕ)

ue,i,ϕ(r, θ, ϕ) = r ·M3ei(θ, ϕ)

(3.10)

3.2.2.3 Présentation du champ anélastique

Le contexte proposé dans Sellier et al. (2019) requiert de pouvoir imposer des déformations anélastiques
non homogène, et non isotrope dans la matrice d'une part, et homogène mais non isotrope dans l'inclusion
d'autre part. Dans le cas présent, elles correspondront aux déformations di�érées, thermiques et plastiques
de la matrice et des inclusions. Dans le cas de la matrice, nous rappelons que l'analyse des résultats
expérimentaux concernant le couplage RAG et �uage a mis en évidence la nécessité d'exprimer des
déformations de la matrice à l'interface avec les inclusions distinctes de celles dans des zones plus éloignées
(partie 2.6).
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3.2.2.3.1 Champ anélastique dans la matrice

A�n de pouvoir considérer des déformations anélastiques non uniformes dans la matrice, le champ de
déplacement anélastique de la matrice (u⃗a,m) utilisé dans le modèle est également enrichi, il résulte de la
superposition de trois champs anélastiques (équation 3.11).

u⃗a,m = u⃗aC + u⃗a∞ + u⃗aR (3.11)

Où u⃗aC est un champ anélastique uniforme anisotrope, u⃗a∞ est un champ anélastique où aucun écoule-
ment n'est présent dans la matrice à l'interface inclusion-matrice et u⃗aR est un champ où l'écoulement
de la matrice n'est possible qu'aux abords de l'inclusion et donc nul à l'in�ni. Ces trois champs, ainsi que
le champ résultant de leur superposition, sont présentés en suivant.

� Champ anisotrope uniforme (u⃗aC)

Ce champ de déplacement est continu et superposé à la solution de Dewey (1947) (partie C.2), assurant le
caractère cinématiquement licite des déformations totales qui en découlent. Le champs (u⃗aC) permet de
modéliser un comportement anélastique homogène. L'uniformité du champ impose que seuls des termes
dont la dérivée par rapport à r est constante soient présents dans les fonctions radiales. Une anisotropie
du champ est par contre possible grâce à la présence des fonctions angulairesMkaC(θ, ϕ), où k ∈ {1, 2, 3}.
Ces fonctions sont similaires à celles utilisées dans la solution de Dewey (équations 3.6), en adoptant le
changement de notation suivant :A = εac1 ,B = εac2 et C = εac3 . Ces nouvelles dénominations correspondent
respectivement aux déformations anélastiques uniformes par direction principale du problème e⃗1, e⃗2 et
e⃗3, qui dans le cas d'un comportement isotrope, sont égales.

∀r ∈ [R,∞]


uaC,r(r, θ, ϕ) =

1

3
r(εac1 + εac2 + εac3 ) + r ·M1aC(θ, ϕ)

uaC,θ(r, θ, ϕ) = r ·M2aC(θ, ϕ)

uaC,ϕ(r, θ, ϕ) = r ·M3aC(θ, ϕ)

(3.12)

� Champ avec écoulement à l'in�ni (u⃗a∞)

Ce champ, dé�ni dans l'équation (3.13), permet d'imposer des déformations à l'in�ni dans chacune des
directions principales du problème (εa∞k pour k ∈ {1, 2, 3}), tandis que celles aux abords de l'inclusion
sont nulles. Il est formulé par superposition d'un champ homogène anisotrope dans la matrice u⃗ac∞ avec
un champ nul à l'in�ni et non nul à l'interface u⃗ac∞̄, permettant in �ne à ce dernier d'annuler le champ
homogène à l'interface.

u⃗ac∞(R, θ, ϕ) + u⃗ac∞̄(R, θ, ϕ) = 0⃗ ∀θ ∈ [0, π], ϕ ∈ [0, 2π] (3.13)

Où u⃗ac∞(r, θ, ϕ) est donc un champ uniforme et de forme similaire au champ u⃗aC (équation 3.12). Ce-
pendant, dans ce champ, la déformation εack n'est imposée qu'à l'in�ni, elle est donc substituée dans
l'expression du champ par εa∞k pour k ∈ {1, 2, 3}. Le champ u⃗ac∞̄ est, quant à lui, explicité dans l'équa-
tion 3.14.

∀r ∈ [R,∞]


uac∞̄,r(r, θ, ϕ) = P a∞̄(r) ·M1a∞̄(θ, ϕ)

uac∞̄,θ(r, θ, ϕ) = P a∞̄(r) ·M2a∞̄(θ, ϕ)

ua∞̄,ϕ(r, θ, ϕ) = P ac∞̄(r) ·M3a∞̄(θ, ϕ)

(3.14)

Le champ u⃗ac∞̄ est le produit de fonctions radiales P a∞̄(r) et de fonctions angulaires (équations 3.15 et
3.16) qui dépendent de la déformation à l'in�ni εa∞k .

P a∞̄(r) = −5

2

R3

r2
+

3

2

R5

r4
∀r ∈ [R,∞] (3.15)

∀θ ∈ [0, π], ϕ ∈ [0, 2π]



M1a∞̄(θ, ϕ) =εa∞1 sin2(θ)cos2(ϕ) + εa∞2 sin2(θ)sin2(ϕ) + εa∞3 sin2(θ)

M2a∞̄(θ, ϕ) =
1

2

∂M1a∞̄(θ, ϕ)

∂θ

M3a∞̄(θ, ϕ) =
1

2sin(θ)
∂M1a∞̄(θ, ϕ)

∂ϕ

(3.16)
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� Champ avec écoulement à l'interface (u⃗aR)

Le dernier champ anélastique est formulé de manière à imposer un écoulement à l'interface matrice-
inclusion (r = R) indépendant des deux précédents et nul à l'in�ni. Il permet ainsi de rendre compte
d'un �uage ou d'une déformation plastique plus important aux abords des granulats que dans le reste de
la matrice. Ce champ est exprimé dans les équations 3.17.

∀r ∈ [R,∞]


uaR,r(r, θ, ϕ) = P 1aR(r)(εar1 + εar2 + εar3 ) + r ·M1aC(θ, ϕ) + P 2aR(r) ·M1aR(θ, ϕ)

uaR,θ(r, θ, ϕ) = P 2aR(r) ·M2aR(θ, ϕ)

uaR,ϕ(r, θ, ϕ) = P 2aR(r) ·M3aR(θ, ϕ)

(3.17)

Où les fonctions angulaires sont identiques à celles de Dewey (équation 3.6), mais avec le changement de
notation suivant : A = εar1 , B = εar2 et C = εar3 . Les deux fonctions radiales P 1aR(r) et P 2aR(r) sont les
suivantes :

P 1aR(r) =
R3

6 r2
∀r ∈ [R,∞] (3.18)

P 2aR(r) = −1

4

R5

r4
∀r ∈ [R,∞] (3.19)

L'écoulement à l'interface permet d'imposer 9 déformations anélastiques à l'interface. Elles sont reparties
sur les trois points d'intérêt qui, pour rappel, correspondent aux points positionnés à l'intersection de
l'interface avec les directions principales du problème (�gure 3.2b). A chacun de ces points, il est possible
d'imposer une déformation radiale (εark pour k ∈ {1, 2, 3}), par exemple εar3 pour le point 3 de coordonnées
[R, 0, 0], et deux déformations orthoradiales (εaojk pour k ∈ {1, 2, 3} et j ̸= k), par exemple εao13 et
εao23 , toujours en ce même point. Concernant ces dernières, il est important de noter qu'une symétrie
orthoradiale est imposée par les conditions cinématiques conduisant à ce champ anélastique u⃗aR (équation
3.20). Ces conditions cinématiques montrent que dès que des déformations apparaissent sur un des trois
points d'intérêt de l'interface, elles se répercutent sur les deux autres en raison l'axisymétrie du champ
anélastique proposé. Il existe donc 9 déformations (3 points X 3 déformations principales à chaque point)
et 3 relations cinématiques sur les déformations orthoradiales, laissant 6 degrés de liberté au problème
de l'écoulement plastique dans la matrice au voisinage immédiat de l'interface. Nous reviendrons sur ce
point par la suite.

∀r ∈ [R,∞]


εao1 = εao31 = εao21

εao2 = εao12 = εao32

εao3 = εao23 = εao13

(3.20)

L'écoulement à l'interface est donc dé�ni par 6 déformations imposables, soit 2 déformations imposables
par direction, une radiale et une orthoradiale, respectivement εark et εa0k pour k ∈ {1, 2, 3}. Cette cinéma-
tique d'écoulement local est schématisé sur la �gure 3.4.

Direction 1 Direction 2 Direction 3

Figure 3.4 � Schématisation de l'écoulement anélastique à l'interface

� Champ anélastique total dans la matrice

Le champ anélastique total dans la matrice est dé�ni par la superposition des trois champs anélastiques
explicités auparavant (équation 3.11). Ce principe de superposition est schématisé pour la direction e⃗3
dans la �gure 3.5.
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Déformation radiale 
selon la direction 3 
en fonction de la 

distance de l'interface

Champ 
anisotrope
uniforme

Champ avec 
écoulement
à l'interface

Visualisation des 
déformations 

imposables selon 
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Figure 3.5 � Principe de superposition des champs anélastiques selon la direction 3

Le champ de déplacement anélastique total dans la matrice dépend des déformations anélastiques uni-
formes dans la matrice (εack ), des déformations anélastiques à l'in�ni sans impact à l'interface (εa∞k ) et des
déformations anélastiques radiales et orthoradiales dans la matrice à l'interface et sans impact à l'in�ni
(εark et εaok ), cela dans chacune des 3 directions du repère principal (e⃗k pour k ∈ {1, 2, 3}). Le champ
anélastique total dans la matrice est explicité dans l'équation 3.21

∀r ∈ [R,∞], θ ∈ [0, π], ϕ ∈ [0, 2π]


ua,m,r(r, θ, ϕ) = Amcos2(ϕ)

(
1 + cos2(θ)

)
+Bmcos2(θ) + Cm

ua,m,θ(r, θ, ϕ) = cos2(θ)sin2(θ)
(
Amcos2(ϕ) +Bm

)
ua,m,ϕ(r, θ, ϕ) = Amcos2(ϕ)sin2(ϕ)sin2(θ)

(3.21)

Où Am, Bm et Cm sont respectivement dé�nis selon les équations suivantes :

Am = (εar2 − εar1 )P 2aR(r) + (εa∞2 − εa∞1 )
(
P a∞̄(r) + r

)
+ r(εac2 − εac1 ) (3.22)

Bm = (εar3 − εar2 )P 2aR(r) + (εa∞3 − εa∞2 )
(
P a∞̄(r) + r

)
+ r(εac3 − εac2 ) (3.23)

Cm = 2(εar2 − εar1 )
(
−6P 1aR(r) + 4P 2aR(r)

)
+ εa∞2

(
P a∞̄(r) + r

)
+ r εac2 (3.24)

Si l'on souhaite imposer des déformations orthoradiales, il convient de combiner ces 3 derniers champs
en remarquant que les déformations radiales dans la matrice à l'interface peuvent être contrôlées par
superposition d'un champ constant dans la matrice et d'un champ annulant celui-ci à l'in�ni. Ainsi, par
combinaison linéaire des trois formes de champs précédents, on peut contrôler la déformation à l'in�ni
d'une part avec 3 déformation an-élastiques imposées, et d'autre part les écoulement dans la matrice sur
les 3 points de l'interface à l'aide de 6 déformations visualisées sur la �gure 3.5. Le tout est stockable
dans 3 tenseurs de déformations plastiques, un pour les déformations anélastiques à l'in�ni, un pour les
déformations radiales dans la matrice à l'interface et un pour les orthoradiales.
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3.2.2.3.2 Champ anélastique dans l'inclusion

Pour les mêmes raisons que le champ élastique (partie 3.2.2.2.2), le champ anélastique dans l'inclusion
est homogène par direction. Il est explicité dans l'équation 3.25. Sa forme est identique à celui du champ
élastique de l'inclusion (équation 3.10) après un changement de notation dans les fonctions radiales et
angulaires, où les εeik sont remplacés par les εaik pour k ∈ {1, 2, 3}

∀r ∈ [0, R]


ua,i,r(r, θ, ϕ) =

1

3
r (εai1 + εai2 + εai3 ) + rM1ai(θ, ϕ)

ua,i,θ(r, θ, ϕ) = r ·M2ai(θ, ϕ)

ua,i,ϕ(r, θ, ϕ) = r ·M3ai(θ, ϕ)

(3.25)

3.2.2.4 Présentation de la solution générale

Les champs anélastiques dans la matrice sont exprimés en fonction des déformations anélastiques
uniformes (εack ), de celles à l'in�ni (εa∞k ) et de l'écoulement à l'interface (εark et εaok ). Les conditions aux
limites utilisées dans la partie 3.2.2.1, à savoir les continuités statique (équation 3.3) et cinématique à la
surface de l'inclusion (équation 3.4), permettent de relier les champs élastiques et les champs anélastiques
d'une part, et de rajouter les pressions intra-poreuses des di�érentes phases pour achever la con�guration
visant à combiner les approches poro-mécaniques et micro-mécaniques. En reliant les deux, il est ainsi
possible d'exprimer les constantes restantes.

La continuité statique transposée dans le repère sphérique (équation 3.26) permet d'exprimer les pa-
ramètres B2D et B2D, simplement en fonction des modules de compressibilité et de cisaillement des deux
phases (Km, Gm, Ki et Gi). La continuité statique s'appliquant à la contrainte totale des phases corres-
pondantes (j ∈ {i,m}), il est possible de l'exprimer comme une combinaison des contraintes e�ectives
σ′j
rr(R), des contraintes hydriques (σ

hy,j) et de celles induites par les réactions chimiques (σch,j) de chaque
phase. Le calcul de ces contraintes sera détaillé dans la partie 3.2.4.3.

σ′i
rr(R) + σhy,i + σch,i = σ′m

rr + σhy,m
w + σch,m

ch

σ′i
rθ(R) = σ′m

rθ (R)

σ′i
rϕ(R) = σ′m

rϕ (R)

(3.26)

La continuité statique permet également d'exprimer les déformations élastiques dans l'inclusion (εeik dans
3.10) en fonction des paramètres élastiques des phases et des déformations anélastiques imposables. Les
expressions des constantes B1D et B4D du champ élastique doivent être telles que l'on retrouve la solution
de Dewey dans le cas où aucun écoulement n'est présent dans la matrice et que celle-ci n'est soumise qu'à
une sollicitation élastique à l'in�ni.

La continuité cinématique à l'interface (équation 3.4) permet de déterminer les derniers paramètres,
à savoir A1L, A2L et A4L, du champ élastique local (équation 3.9).

En résumé, pour chacune des directions principales du problème (k ∈ {1, 2, 3}), les champs élastiques
s'expriment en fonction des paramètres élastiques des phases (Km, Gm,Ki et Gi), des pressions hydriques
et chimiques dans les phases (σhy,i, σhy,m, σch,i et σch,m), des déformations anélastiques dans l'inclusion
(εaik ), de celle uniforme dans la matrice (εack ), de l'écoulement dans la matrice à l'in�ni (εa∞k ) et de celui à
l'interface (εark et εaok ). Par l'intermédiaire de la loi de Hooke généralisée, il est alors possible de connaître
l'état de contrainte e�ective en tout point de la matrice et de l'inclusion (équation 3 dans 3.2). Les états
de contrainte et de déformation sont donc connus en tout point de la géométrie utilisée pour résoudre
l'étape de localisation.

Cependant, l'expression de ces champs n'est valable que pour une seule inclusion entourée d'un matrice
in�nie. Pour modéliser le comportement d'un matériau contenant plusieurs inclusions, il est nécessaire de
superposer ces champs de déformations localisés élémentaires (et de contraintes) pour un nombre in�ni
d'inclusions occupant une fraction donnée d'un volume in�ni du milieu hétérogène . Cette étape, dite
d'homogénéisation, doit permettre de prendre en compte une certaine forme d'interactions entre les in-
clusions et, par conséquent, de déterminer le comportement d'un VER contenant une fraction volumique
d'inclusion connue (ϕi).

128



3.2.3 Etape d'homogénéisation

Pour déterminer la déformation et la contrainte d'un VER contenant une fraction volumique dé�nie
d'inclusion ϕi, une étape d'homogénéisation est nécessaire. Elle consiste à moyenner la superposition des
champs de déformations et de contraintes sur un volume (Ω) qui tend vers l'in�ni, ceci pour pour chaque
direction principale, ce qui revient à calculer les champs moyens par phase et à pondérer ces derniers par
leurs fractions volumiques. Les résultats ainsi obtenus sont les déformations moyennes (i.e. homogénéi-
sées) et la contrainte moyenne par direction principale, respectivement εhk et σh

k pour k ∈ {1, 2, 3}.

La déformation homogénéisée εhk correspond à la moyenne des déformations dans la direction corres-
pondante calculée sur un volume in�ni. Cela revient à diviser l'intégrale de la déformation totale en
chaque point du milieu εk sur l'ensemble (Ω → ∞), par le volume total de l'ensemble (Vtot → ∞).
L'intégrale représentant la superposition des champs peut être décomposée en deux parties distinctes qui
correspondent aux intégrations des déformations de chaque phase sur leur domaine respectif, celui de
l'inclusion Ωi et celui de la matrice Ωm (équation 3.27).

εhk = ⟨εk⟩ =
1

Vtot

∫
Ω

εkdV =
1

Vtot

(∫
Ωi

εikdV +

∫
Ωm

εmk dV

)
(3.27)

Les champs de déformations élastiques et anélastiques dans l'inclusion étant uniformes par direction
(équations 3.10 et 3.25), le champ des déformations totales, qui est la superposition de ces deux champs,
est donc aussi uniforme. Dès lors, intégrer la déformation totale sur le domaine de l'inclusion revient
à multiplier cette déformation par le volume que représente l'inclusion (VΩi

). Une fois divisé par le
volume total, cela revient à multiplier la somme des déformations élastiques εeik et anélastiques εaik pour
k ∈ {1, 2, 3} par la fraction volumique d'inclusion ϕi (équation 3.28).

1

Vtot

∫
Ωi

εikdV =
VΩi

Vtot
εik = ϕi(ε

ei
k + εaik ) (3.28)

L'intégration du champ de déformations dans la matrice est plus complexe de par la présence des écoule-
ments plastiques ou visqueux di�érents à l'in�ni et à la surface des inclusions. A�n de simpli�er le calcul,
dans chaque direction principale (k ∈ {1, 2, 3}), la déformation totale en tout point de la matrice εmk
est prise égale à la somme de deux déformations εm∞

k et ∆εmk dans l'équation 3.29. La première est une
déformation uniforme sur la totalité de la matrice, prise égale à la déformation à l'in�ni εm∞

k . La seconde
est une part variable ∆εmk de déformations qui représente, en tout point du domaine, la di�érence entre la
déformation réelle et la déformation prise comme uniforme. L'intégration de la déformation réelle revient
alors à sommer l'intégrale des deux déformations sur le domaine de la matrice.

εmk (r, θ, ϕ) = εm∞
k +∆εmk (r, θ, ϕ) (3.29)

L'intégration de la déformation uniforme est similaire à l'intégration des déformations dans l'inclusion. La
déformation uniforme, ici égale à celle à l'in�ni εm∞

k , est multipliée par la fraction volumique (1−ϕi) que
représente la matrice. Pour mémoire, la déformation à l'in�ni est la somme de la déformation élastique
à εe∞k , de la déformation anélastique εack issue du champ de déplacement anélastique anisotrope mais
homogène 3.12) et de εa∞k qui est issue du champ anélastique avec écoulement à l'in�ni sans déformation
dans la matrice à l'interface, (équation 3.13).

1

Vtot

∫
Ωm

εm∞
k dV =

VΩm

Vtot
εm∞
k = (1− ϕi)(ε

e∞
k + εa∞k + εack ) (3.30)

En tout point de la matrice, la part variable ∆εmk des déformations engendrées par une seule inclusion
(∆εm1i

k ) est superposée aux autres situées à un nombre in�ni de postions par rapport au point choisi
pour la superposition. Le nombre d'inclusions pris en compte dans le volume considéré est noté (N)
par la suite. Ce nombre d'inclusions correspond au rapport entre le volume total considéré (Vtot) et du
volume d'une inclusion (Vi). L'intégration de la part variable des déformations sur la matrice conduit à
l'expression (équation 3.31). Les déformations impliquées correspondent aux déformations anélastiques
dans la direction considérée issues de l'écoulement à l'interface d'une part (εark et εaok ) et de l'écoulement
à l'in�ni (εa∞k ) d'autre part.

1

Vtot

∫
Ωm

∆εmk dV =
1

Vtot

∫
Ωm

N∆εm1i
k dV =

ϕi
4
3πR

3

∫
Ωm

∆εm1i
k dV = (1−ϕi)

ϕi
2
(εark +2εaok −3εa∞k ) (3.31)
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Les déformations totales homogénéisées εhk selon les directions principales du problème, soit pour k ∈
{1, 2, 3}, sont explicitées dans l'équation 3.32. Elles dépendent de la fraction volumique d'inclusions
ϕi , des déformations élastiques εeik et anélastiques εaik dans l'inclusion, de la déformation anélastique
uniforme de la matrice εack , des déformations élastiques εe∞k et anélastiques εa∞k de la matrice à l'in�ni,
et des déformations anélastiques radiales εark et orthoradiales εaok à l'interface.

εhk = ϕi(ε
ei
k + εaik ) + (1− ϕi)

(
εe∞k + εa∞k + εack +

ϕi
2
(εark + 2εaok − 3εa∞k )

)
(3.32)

En suivant le même raisonnement que pour le calcul de la déformation homogénéisée, la contrainte
homogénéisée du VER obtenue par direction principale σh

k est présentée dans l'équation 3.33. Cette
formule est similaire à celle démontrée par Mori & Tanaka (1973), alors que la déformation homogénéisée
(équation 3.32) est relativement di�érente de celle issue des travaux de Mori & Tanaka (1973) en raison de
l'enrichissement du champ cinématique proposée. Il est bien entendu possible de retrouver la formulation
de Mori-Tanaka qui est un cas particulier de la solution proposée ici. La contrainte homogénéisée dépend
de la fraction volumique ϕi, de la contrainte totale dans l'inclusion σi

k, et de la contrainte totale dans la
matrice σm

k .
σh
k = ϕiσ

i
k + (1− ϕi)σ

m
k (3.33)

L'homogénéisation de la contrainte et de la déformation permet ainsi de transposer le comportement
obtenu lors de l'étape de localisation à un VER, en considérant la fraction volumique d'inclusions. Ce
modèle permet donc de décrire le comportement d'un matériau homogénéisé tout en prenant en compte
des déformations anélastique paramétrées par la déformation imposée de la matrice au niveau des inter-
faces avec les inclusions d'une part, et celles de la matrice située loin de l'inclusion d'autre part. Notons à
ce stade que l'in�ni présent dans le problème de localisation n'existe plus en tant que tel dans la solution
homogénéisée, il n'est plus qu'un paramètre du champ des déformations totales homogénéisées.

3.2.4 Adaptation du modèle à un béton atteint de réactions de gon�ement
interne

L'homogénéisation a permis de déterminer les déformations et contraintes moyennes d'un VER bipha-
sique en fonction des déformations élastiques, anélastiques, et des contraintes hydriques et chimiques dans
les phases. A�n que le comportement de ce VER soit représentatif d'un béton atteint de RGI (Réaction
de Gon�ements Internes), les déformations anélastiques doivent évoluer en accord avec les phénomènes
physiques qui se produisent à l'échelle mésoscopique du béton. Pour cela, les déformations anélastiques
sont divisées en deux groupes.

Le premier groupe contient les déformations anélastiques uniformes et isotropes par phases. Elles sont
intégrées dans la déformation homogénéisée à travers la déformation anélastique dans l'inclusion εaik et
celle dans la matrice εack (équation 3.32). Pour les deux phases (équation 3.34), cette déformation anélas-
tique uniforme correspond à la déformation thermique (εth,j) de la phase correspondante (j ∈ {i,m}).
Le calcul de cette déformation est explicité dans la partie 3.2.4.1.

εack = εth,m et εaik = εth,i pour k ∈ {1, 2, 3} (3.34)

Le deuxième groupe comprend les déformations anélastiques de la matrice qui di�èrent en fonction de la
distance par rapport à l'interface inclusion-matrice. Ces déformations dépendent des directions principales
du problème (k ∈ {1, 2, 3}) et de leur localisation. Elles sont intégrées dans la déformation homogénéisée
via les déformations anélastiques de la matrice à l'in�ni (εa∞k ), radiales (εark ) et orthoradiales (εaok )
à l'interface, et celles dans l'inclusion (εaik ). Dans tous les cas, ces déformations sont la somme des
déformations de �uage (εpl,p) et des déformations d'origine plastique (εpl,p) au point d'écoulement l et
pour la direction k considérés. La manière de déterminer ces déformations est présentée en partie 3.2.4.2.

εalk = εfl,lk + εpl,lk pour k ∈ {1, 2, 3}, l ∈ {i, r, o,∞} (3.35)

En�n, en tout point de chaque phase (j ∈ i,m), le tenseur des contraintes totales (¯̄σj(r, θ, ϕ)) est égal à la
somme du tenseur des contraintes e�ectives en ce point (¯̄σ′j(r, θ, ϕ)), et de deux tenseurs de contraintes,
hydriques pour le premier et d'origine chimique pour le second (équation 3.36). Ces deux derniers ef-
fets sont isotropes, leurs tenseurs correspondent au produit du tenseur identité par la contrainte poro-
mécanique isotrope, σhyd,j et sigma σch,j respectivement pour l'eau et pour le gel néoformé. Pour mémoire,
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les contraintes totales dans les deux phases sont reliées via la condition de continuité statique à l'interface
(équations 3.26). Les hypothèses pour le calcul des contraintes hydriques et chimiques sont détaillées en
partie 3.2.4.2.

¯̄σj(r, θ, ϕ) = ¯̄σ′j(r, θ, ϕ) + (σhyd,j(r) + σch,j(r, θ, ϕ)) ¯̄I3 pour j ∈ {i,m} (3.36)

3.2.4.1 Déformations thermiques uniformes et isotropes par phases

La dilatation thermique est imposée comme uniforme et isotrope par phase. Elle est calculée selon
l'équation 3.37, où ∆T est la variation de température et αj le coe�cient de dilatation de la phase
correspondante.

εth,j = ∆T · αj pour j ∈ {i,m} (3.37)

Le modèle permet donc d'obtenir un coe�cient de dilatation homogénéisé. Généralement, le coe�cient de
dilatation de la matrice est plus élevé que celui des granulats. Par conséquent, plus la fraction volumique
d'inclusion sera élevée, plus le coe�cient de dilatation du béton sera faible. De plus, cela permet de consi-
dérer des phénomènes tels que l'endommagement thermique. En e�et, lorsque le matériau homogénéisé
est chau�é, la matrice se dilate plus que l'inclusion. Les dilatations di�érentielles vont alors induire des
contraintes de traction radiales aux abords des granulats. Un critère local de �ssuration permettra de
modéliser le décollement des deux phases à leur interface.

3.2.4.2 Déformations anélastiques localisées

Le champ anélastique solution du problème permet d'imposer des déformations distinctes aux dif-
férents points d'intérêt. Les lois de �uage et d'écoulement plastique vont par conséquent pouvoir être
utilisées sur ces di�érents points (équation 3.35). Le fait que ces déformations ne soient évaluées qu'aux
points d'intérêt signi�e qu'elles ne dépendent que des contraintes et déformations élastique en ces même
points (i, r, o,∞). Dans le cas présent, nous adoptons au niveau local les lois de �uage et d'écoulement
plastique présentées dans Sellier (2018). Il s'agit soit de la déformation élastique pour estimer les vitesses
de �uage (εfl,lk ), soit de l'état de contrainte e�ective ou totale pour calculer les écoulements plastiques
(εpl,lk ).

3.2.4.2.1 Déformations de �uage

La déformation de �uage (εfl,lk ) se décompose en deux parties : une composante irréversible dite
consolidante, ou �uage de Maxwell (εflM,l

k ), et une seconde réversible, ou �uage de Kelvin-Voigt (εflK,l
k ).

Dans ce modèle, les déformations de �uage sont calculées en se basant sur les hypothèses proposées par
Sellier et al. (2016).

εfl,lk = εflM,l
k + εflK,l

k pour k ∈ {1, 2, 3}, l ∈ {i, r, o,∞} (3.38)

� Fluage consolidant de Maxwell

Dans le modèle, la cinétique des déformations de �uage de Maxwell est proportionnelle à la déformation
élastique εe,lk localisée au même point (équation 3.39). Elles sont reliées au travers du temps caractéristique
τfl,j de �uage de la phase correspondante (j ∈ {i,m}) et d'une fonction de consolidation CC,l

k qui est
propre à chaque point de localisation . Les e�ets de la température et de la saturation de la phase sont
respectivement pris en compte au travers des coe�cients CT,fl et CH,fl,j .

∂εflM,l
k

∂t
=
CT,fl CH,fl,j

τfl,j CC,l
k

· εe,lk pour k ∈ {1, 2, 3}, l ∈ {i, r, o,∞}, j ∈ {i,m} (3.39)

La fonction de consolidation CC,l
k est dé�nie selon l'équation 3.40. Elle ne dépend pas du temps, mais de

l'état de déformation di�éré du matériau. Cette fonction a une forme en exponentielle de la déformation de
�uage de Maxwell. Elle permet ainsi de rendre compte de la consolidation du matériau. Plus le matériau
considéré �ue et sa déformation de Maxwell augmente, et plus la valeur de cette fonction est élevée,
réduisant la cinétique de �uage. A�n d'exprimer la part irréversible de la consolidation, seule la partie
positive du rapport entre la déformation de �uage de Maxwell εflM,l

k et de la déformation élastique εe,lk

est considérée (+). Ce ratio est pondéré par un coe�cient de �uage de Maxwell de référence kflM,j dans
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la phase considérée (inclusion ou matrice). Ce coe�cient de �uage de référence correspond au rapport
entre la déformations de référence de Maxwell caractéristique intrinsèque du �uage à long terme et celle
élastique de référence, correspondant généralement à celle pour un taux de chargement de l'ordre du tiers
de la résistance en compression. Les in�uences respectives de kflM et de τfl sur la cinétique du �uage
sont présentées dans la �gure 3.6.

CC,l
k =

1

kflM,j
exp

 1

kflM,j

(
εflM,l
k

εe,lk

)+
 (3.40)
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Figure 3.6 � In�uence du coe�cient de �uage de Maxwell (kflM ) et du temps caractéristique
de �uage (τfl) sur la cinétique de �uage

Le coe�cient CT,fl, qui permet de prendre en compte l'e�et de la température, est calculé par l'inter-
médiaire d'une loi d'Arrhenius (équation 3.41), où Eafl,j est l'énergie d'activation du �uage dans la
phase considérée, R la constante des gaz parfaits (8,314 J.mol−1.K−1), T et Tref respectivement les
températures du matériau et de référence (généralement 20◦C) exprimées en Kelvin..

CT,fl = exp

(
−Ea

fl,j

R

(
1

T
− 1

Tref

))
pour j ∈ {i,m} (3.41)

Le coe�cient CH,fl, traduisant l'in�uence de l'état hydrique du matériau sur le �uage, est simplement
dé�ni comme égal au degré de saturation de la phase considérée (Srj).

CH,fl,j = Srj pour j ∈ {i,m} (3.42)

� Fluage réversible de Kelvin-Voigt

La cinétique de la part réversible de �uage, ou �uage de Kelvin-Voigt, est modélisée au travers d'un
module de Kelvin-Voigt. Cependant, la contrainte y est remplacée par la déformation élastique εe,lk qui
est pondérée par le coe�cient de �uage de Kelvin-Voigt kflK,j de la phase considérée (εe,lk ). Cela a�n
que une fois pondérée, la déformation élastique corresponde à la déformation �nale de �uage de Kelvin-
Voigt εflK,l

k . Le �uage de Kelvin-Voigt dépend aussi du temps caractéristique de �uage de la phase
considérée (τflK,j), qui dans le cas du modèle d'homogénéisation, et dans un soucis de limiter le nombre
de paramètres, sera prise égal au temps caractéristique de référence de Maxwell. Il est donc fonction de
la température et de l'humidité du matériau.

∂εflK,l
k

∂t
=

1

τfl,j
CT,flCH,fl,j

(
kflK,jεe,lk − εflK,l

k

)
pour k ∈ {1, 2, 3}, l ∈ {i, r, o,∞}, j ∈ {i,m} (3.43)
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3.2.4.2.2 Déformations plastiques

Dans le modèle, les déformations plastiques εpl,lk dépendent de l'état de contrainte au point d'intérêt
où elles sont estimées. Cependant, les mécanismes de rupture possibles en chaque point sont di�érents.
Ainsi, des �ssures peuvent apparaître dans l'inclusion et dans la matrice lorsque des tractions internes
deviennent trop importantes. A l'interface, des �ssures de traction orthoradiales peuvent apparaître dans
la matrice lors d'un gon�ement de l'inclusion, par exemple dû à la RAG, ou une contraction de la
matrice, par exemple induite par son retrait. Un décollement de l'interface peut aussi avoir lieu lorsqu'un
gon�ement di�érentiel trop important entre les deux phases se produit, comme lors d'un chau�age dans
le cas où le coe�cient de dilatation de la matrice est supérieur à celui de l'inclusion. Les déformations
générées à ces mécanismes de rupture sont schématisées sur la �gure 3.7. Dans le cas d'une rupture en
compression du béton, les phases peuvent être soumises à du cisaillement dilatant et, bien qu'elles ne
soient pas représentées ici, les déformations induites sont aussi prises en compte. Ainsi, dans l'inclusion
(équation 3.44), la déformation plastique εpl,ik correspond à la somme d'une déformation induite par la
rupture en traction de la phase εtra,ik et de celle induite par son possible cisaillement εcis,ik . Le décollement
de l'interface, lorsqu'il est présent, est pris en compte au travers des déformations plastiques homogènes
anisotropes dans l'inclusion εdec,ik .

εpl,ik = εtra,ik + εdec,ik + εcis,ik pour k ∈ {1, 2, 3} (3.44)

Dans la matrice (équation 3.45), des déformations induites par les ruptures en traction (εtra,∞k ) et en
cisaillement (εcis,∞k ) peuvent également être imposées, le décollement étant déjà pris en compte via la
déformation plastique de l'inclusion.

εpl,∞k = εtra,∞k + εcis,∞k pour k ∈ {1, 2, 3} (3.45)

Fissuration de 
l'inclusion

Fissuration 
radiale 

à l'interface

Fissuration 
orthoradiale 
à l'interface

Fissuration de 
de la matrice

= + + +

Figure 3.7 � Schématisation des types de �ssuration localisée possibles en traction dans le
modèle pour une direction (k⃗)

La rupture par cisaillement d'interface est supposée incluse dans la déformation de cisaillement des 3
points d'intérêt situés à la surface de l'inclusion (équations 3.46 et 3.47). Par conséquent, une défor-
mation plastique y est imposée radialement (εcis,rk ) et orthoradialement (εcis,ok ). La rupture en traction
n'est cependant possible qu'orthoradialement car l'interface est supposée moins résistante que la matrice
(εtra,ok ). et le décollement est déjà pris en compte dans les déformations plastiques de l'inclusion.

εpl,rk = εcis,∞k pour k ∈ {1, 2, 3} (3.46)

εpl,ok = εtra,ok + εcis,ok pour k ∈ {1, 2, 3} (3.47)

Quelles que soient leurs emplacements (l ∈ {i, o,∞}), la méthodologie proposée par Sellier et al. (2019),
et reprise ensuite par Anglade (2022) consiste à déduire les déformations plastiques locales de traction
d'un critère local de Rankine f tra,lk (équation 3.48), où σ′ l

k est la contrainte e�ective localisée au point
considéré et dans la direction correspondante (k ∈ {1, 2, 3}) et Rj

t la résistance en traction de la phase
considérée (j ∈ i,m).

f tra,lk = σ′ l
k −Rj

t pour k ∈ {1, 2, 3}, l ∈ {i, o,∞}, j ∈ i,m (3.48)

Pour le décollement à l'interface, un critère de Rankine fdeck est aussi utilisé (équation 3.49). Cependant,
dans le cas présent, le critère se base sur la résistance à la traction de l'interface Rt,int et la contrainte
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totale radiale à l'interface, qui est aussi celle dans l'inclusion σtot,i
k en raison de la condition continuité

statique d'interface qui porte sur la contrainte totale.

fdeck = σtot,i
k −Rt,int pour k ∈ {1, 2, 3} (3.49)

Pour la rupture en cisaillement, le modèle utilise un critère local de Drucker-Prager fDP,l
k (équation 3.50).

f cis,l =

(√
σ′d,l : σ′d,l

2
+ δ

Tr(σ′,l)

3

)
−Rj

c

(
1√
3
− δj

3

)
pour l ∈ {i, r, o,∞}, j ∈ {i,m} (3.50)

Où Rj
c et δj représentent respectivement la résistance à la compression et le coe�cient de con�nement

de la phase correspondante. σ′d,l et Tr(σ′,l) représentent respectivement la composante déviatorique et la
trace du tenseur des contraintes e�ectives à l'emplacement considérée. Par exemple, pour le cisaillement
de la matrice à l'in�ni, ce tenseur prend en compte les contraintes à l'in�ni σ′ ∞

1 , σ′,∞
2 et σ′,∞

3 . Au niveau
de l'interface, le critère considère à la fois les contraintes e�ectives radiales et orthoradiales, respective-
ment σ′,r

k et σ′,o
k pour k ∈ {1, 2, 3}.

Déterminer les déformations plastiques induites par le dépassement de ces di�érents critères consiste
à estimer des multiplicateurs plastiques permettant d'annuler tous les critères positifs, soit f cri = 0 pour
cri ∈ {tra, dec, cis}, tout en respectant la condition de compatibilité (équation 3.51). Les critères de
Rankine et de Drucker-Prager étant des fonctions convexes (f ≤ 0), il est alors possible de déterminer
les multiplicateurs plastiques (λcri) nécessaires au respect de cette condition.

f cri,l + dλcri
∂fcri,l

∂λcri
= 0 pour cri ∈ {tra, dec, cis}, l ∈ {i, r, o,∞} (3.51)

Ces multiplicateurs permettent de calculer l'incrément de déformation plastique dεcri,lk grâce à l'équa-
tion3.52, où F cri,l est une fonction convexe des contraintes au point considéré de façon à assurer localement
et globalement la positivité de la dissipation plastique.

dεcri,lk = dλ
∂F cri,l

k

∂σ′ l
k

pour k ∈ {1, 2, 3}, cri ∈ {tra, dec, cis}, l ∈ {i, r, o,∞} (3.52)

Dans le cas du critère de Rankine (cri ∈ {tra, dec}), la fonction F cri,l
k est associée au critère. Cela signi�e

que les deux fonctions sont identiques (équation 3.53). A contrario, la fonction F cis,l n'est pas associée
au critère de Drucker-Prager. Elle est explicitée dans l'équation 3.54.

F cri,l
k = f cri,lk (3.53)

F cis,l =

(√
σ′d,l : σ′d,l

2
+ β

Tr(σ′,l)

3

)
pour l ∈ {i, r, o,∞}, j ∈ {i,m} (3.54)

Où βj est la dilatance due au cisaillement de la phase considérée, σ′d,l et Tr(σ′,l), respectivement la
composante déviatorique et la trace du tenseur des contraintes e�ectives au point d'intérêt considéré.

3.2.4.3 Contraintes d'origine hydrique et chimique

Dans le modèle, les e�ets des pressions capillaires dues aux mouvements hydriques et celles induites par
des gels néoformés de RAG ou de RSI, sont respectivement prises en compte par l'intermédiaire d'une
contrainte hydrique (σhyd,j) et d'une autre chimique (σch,j). Ces contraintes sont di�érentes suivant les
phases (j ∈ {i,m}). La contrainte totale se décompose ainsi en la somme d'une contrainte e�ective et
des contraintes hydriques et/ou chimiques selon l'équation 3.36. Modéliser les e�ets de ces phénomènes
physiques au travers de contraintes imposées plutôt que de déformations imposées permet de s'assurer que
leurs e�ets respectifs ne se relaxent pas dans le temps et ne dépendent que de l'état actuel du matériau.

3.2.4.3.1 Contraintes hydriques

Selon Biot (1955) et Coussy et al. (1998), la contrainte σhyd,j que génère la pression hydrique dans
les capillaires P j

c dépend du coe�cient de Biot (bj) et du degré de saturation (Sj
r) de la phase. La

relation entre ces di�érents paramètres est décrite par l'équation 3.55 et son application dans la phase
est uniforme, comme schématisé dans la �gure 3.8.

σhyd,j = −bj Sj
r P

j
w (3.55)
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Figure 3.8 � Schématisation des contraintes hydriques (σhyd) et e�ectives (σ′) dans chacune
des phases

Dans ce modèle, applicable en désaturé, ou en saturé sans surpression hydrique signi�cative, la pres-
sion d'eau P j

w dans les capillaires de la phase j est calculée selon un isotherme de désorption proposé
par Van Genuchten (1980). et explicité dans l'équation 3.56 ; la pression hydrique dépend du degré de
saturation (Sj

r), du module (Mvgj) et l'exposant (mvg) de Van Genuchten de chacune des phases j
considérée.

P j
w = −Mvgj

(
1− Sr

(
− 1

m
j
vg

))mj
vg

(3.56)

Le module Mvgj de Van Genuchten dépend de la température (T ) au travers de sa valeur (Mvgjref ) à la
température de référence (Tref ) et d'une température de calage des isothermes (T vg,j).

Mvgj =Mvgjrefexp

(
− T − Tref
T vg,j − Tref

)
(3.57)

Modéliser les e�ets hydriques via cette contrainte permet de prendre en compte les phénomènes locaux de
retrait indépendamment de l'état de déformation de la matrice, ce qui permet de maintenir la dépression
hydrique durant la RAG lorsque le milieu est non saturé. Par conséquent, dans le cas où la matrice
se contracte du fait d'un retrait hydrique, des contraintes de tractions orthoradiales vont apparaître et
peuvent entraîner une micro�ssuration de celle-ci. Dans le cas d'un chargement de compression uniaxial,
la contraction de la matrice suite au retrait de dessiccation va engendrer des contraintes de compression
radiales à l'interface, dans le sens du chargement qui seront donc plus élevées qu'en l'absence de retrait. Par
conséquent, un retrait plus important de la matrice aux abords de l'inclusion va se produire en présence
d'un chargement de compression, démontrant ainsi que le �uage dit "de dessiccation" n'a pas besoin
d'être considéré dans cette approche car il est la conséquence naturelle de l'interaction microscopique
entre la dépression capillaire et la contrainte. En e�et, un chargement uniaxial de compression entraîne
des contraintes de compression qui viennent se superposer à celles orthoradiales de traction dues au retrait
dans le sens perpendiculaire à l'axe de chargement, prévenant ainsi la formation de �ssures et augmentant
le �uage de la matrice dans cette direction.

3.2.4.3.2 Contraintes chimiques

Le modèle a la capacité de prendre en compte des gon�ements induits par le développement de
gels néoformés. Ces gels peuvent être représentatifs de la Réaction Alcali Granulats (RAG) et ils se
développent alors dans l'inclusion. Dans le cas de la Réaction Sulfatique Interne (RSI), ils sont localisés
dans la matrice. Le développement de ces gels entraîne une contrainte chimique poro-mécanique σch,j

dans la phase considérée. Cette contrainte est calculée par l'intermédiaire d'un coe�cient de Biot du gel
(bch,j) et d'une pression qu'exercent ces gels au niveau des sites où ils sont produits (P ch,j).

σhyd,j = −bch,j P ch,j (3.58)
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A chaque pas de temps, la pression chimique P ch,j est calculé en multipliant le module de Biot du gel
M j

gel par le volume de gel résiduel au niveau des sites de la réaction chimique. Ce dernier correspond à

la di�érence entre le volume total de gel formé (ϕjgel) et le volume de ce gel qui a di�usé dans les �ssures

connectées aux sites de la réaction (ϕjfiss), ce dernier volume étant limité d'une part par le volume de
�ssure, et d'autre part par le volume de gel formé. L'exposant + signi�e que le volume de gel résiduel
capable d'entraîner une pression ne peut être que positif, cela revient à supposer, implicitement, que le gel
perd sa pression en di�usant dans les �ssures et qu'il se décolle de la matrice s'il tend vers une dépression.

P ch,j =M j
gel < ϕjgel − ϕjfiss >

+ (3.59)

Les �ssures dans lesquelles les gels peuvent se di�user dépendent de la phase dans laquelle ils se déve-
loppent (équation 3.60). Ainsi, le gel formé dans l'inclusion (i) peut se di�user dans les �ssures ortho-
radiales εtra,ok et dans celles présentes dans l'inclusion εtra,ik . Pour celui formé dans la matrice (m), la
di�usion est possible dans les �ssures induites par le décollement de l'interface dεdec,ik et celles de traction
au sein de la matrice dεtra,∞k . Ces hypothèses sont schématisées dans la �gure 3.9.

dϕjfiss =


ϕi

(
3∑

k=1

dεtra,ik + (1− ϕi)
3∑

k=1

dεtra,ok

)
si j = i

ϕi
1− ϕi

3∑
k=1

dεdec,ik +

(
1− 3

2
ϕi

) 3∑
k=1

dεtra,∞k si j = m

(3.60)

(a) Cas des gels formés dans l'inclusion (RAG) (b) Cas des gels formés dans la matrice (RSI)

Figure 3.9 � Schématisation de la pression chimique dans les phases (σch,j) et de la �ssuration
accessible pour les gels gon�ants néoformés en fonction de la phase considérée

Le volume de gel formé sur un pas de temps (équation 3.61) est nul tant que l'avancement chimique
Ach,j reste inférieur à un avancement chimique seuil Ach,j,0. Ce dernier est dé�ni comme un avancement
chimique à partir duquel la réaction engendre des gon�ements. Dans le cas où un volume est formé,
celui-ci est alors égal au volume maximal de gel qui peut être produit (V j

ch) multiplié par l'incrément
d'avancement chimique sur le pas de temps (dAj

ch).divisé par la di�érence entre l'avancement chimique
seuil (A0,j

ch ) et maximal (A∞,j
ch ), et

dϕjgel =


0 si Aj

ch < A0,j
ch

V j
ch

dAj
ch

A∞,j
ch −A0,j

ch

si Aj
ch ≥ A0,j

ch

(3.61)

L'incrément d'avancement chimique en fonction du temps est dé�ni de la manière suivante :

∂Aj
ch

∂t
=

1

τ ch,jref

CT,ch,jCH,ch,j(A∞,j
ch −Aj

ch) (3.62)
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Où τ ch,jref est le temps de référence de la réaction chimique et Ach,∞,j son avancement chimique maximal.
Selon les travaux de Poyet et al. (2004), ce dernier ne peut pas être supérieur au degré de saturation
du béton et ne peut pas diminuer entre deux pas de temps. CT,ch,j et CH,ch,j sont respectivement des
coe�cients qui permettent de prendre en compte l'impact de la température et de la saturation sur la
cinétique d'avancement de la réaction chimique. Le coe�cient thermique est dé�ni par une loi d'Arrhenius
(équation 3.63), où Ea est l'énergie d'activation de la réaction à la température de référence Tref et T la
température à l'instant t de calcul. Ces deux températures sont exprimées en Kelvin.

CT,ch,j = exp

(
−Ea

ch,j

R

(
1

T
− 1

Tref

))
(3.63)

Le coe�cient hydrique, explicité dans l'équation 3.64, est nul si le degré de saturation actuel Sr est
inférieur au degré de saturation minimal nécessaire au développement de la réaction Srth,ch,j . Dans le
cas inverse, celui-ci est calculé en tenant compte d'un degré de saturation minimal Srth,ch,j , en dessous
duquel la réaction ne peut se développer.

CH,ch,j =


Srj − Srth,ch,j

1− Srth,ch,j
si Sr > Srth,ch,j

0 si Sr ≤ Srth,ch,j
(3.64)

3.2.5 Implémentation dans un code aux Eléments Finis

Ce modèle d'homogénéisation non-linéaire doit désormais être implanté dans un code aux Elements
Finis a�n de permettre le calcul de structures. L'implantation et l'algorithme de ce modèle, qui fait o�ce
de loi de comportement dans un tel code sont schématisés sur la �gure 3.10.

Dans un calcul pas à pas, pour chaque pas de temps, le code au Elément Finis calcule la di�érence entre
les forces extérieures (Fext) et les force intérieures (Fint). Les premières sont données par les conditions
limites et les chargements imposés à la structure, les secondes, dépendent quant à elles, des contraintes
dans le matériau. Pour que le logiciel achève le pas de temps en cours (converge), elles doivent être
identiques. Dans le cas où elles sont di�érentes, la di�érence entre les deux, appelé résidu est annulé via
un incrément de déplacement supplémentaire d̄U qui multiplié par la matrice de rigidité de la structure
( ¯̄K) est égal à l'opposé du résidu. Cet incrément est alors transformé en un incrément de déformations
à chaque point de Gauss. En fonction de cette déformation, la loi de comportement permet d'obtenir
un incrément de contrainte qui permet de calculer de nouvelles forces intérieures, qui sont à leur tour
comparées aux forces extérieures. Dans le cas où elles sont égales, le calcul pour le pas de temps en cours
est terminé. Dans le cas inverse, le processus de calcul de la contrainte dans les éléments est de nouveau
e�ectué, on parle alors d'une nouvelle itération. Pour une loi de comportement linéaire, ce processus
itératif n'a besoin d'être opéré qu'une seule fois car la matrice de rigidité de la structure est issue de la loi
de Hooke. Dans le cas présent, le modèle étant non-linéaire, plusieurs itérations sont parfois nécessaires
pour annuler le résidu au niveau de la structure.

A chaque itération, le modèle, implémenté au point de Gauss, reçoit des incréments de déformations
dans le repère global du maillage. Ces incréments, qui correspondent à des incréments de déformations
homogénéisées, sont tout d'abord réexprimés dans leur base principale (dεhk). En parallèle, l'incrément de
temps (dt), la variation de température (dT ) et du de degré de saturation (dSr) sont fournis au modèle
à chaque point de Gauss. Ces incréments de variables d'état permettent de calculer les incréments de
déformations thermiques (dεth,j), de contraintes hydriques (dσhyd,j) et de contraintes chimiques (dσch,j),
en supposant tout d'abord que la di�usion du gel vers les �ssures n'est pas possible. Ces variables, asso-
ciées aux incréments de déformations élastiques homogénéisées et à l'incrément de temps, permettent, lors
d'un tir visco-élastique, de déterminer des incréments de déformations élastiques (dεe,jk ) et visqueuses aux
points d'intérêt (dεflM,j

k et dεflK,j
k ). Les incréments de déformation élastiques, de contraintes chimique et

hydrique permettent à leur tour de déterminer les contrainte totales et e�ectives en chaque point d'intérêt.
Il s'agit de la première étape de localisation dite du "tir visco-élastique", c'est à dire sans écoulements
plastiques, et sans écoulement de gels dans les �ssures. Les incréments de contraintes permettent alors de
calculer un premier état de contrainte en �n de pas de temps. Cet état de contrainte est alors diagonalisé
et utilisé sous forme de valeurs propres pour véri�er si les critères plastique sont dépassés. Si celui-ci
est nul, les contraintes e�ectives homogénéisées (dσ′,h

k ) dans le repères des contraintes principales sont
calculée en appliquant la méthode d'homogénéisation. Ces contraintes sont ensuite réexprimées dans le
système de coordonnées global et utilisée par ce dernier pour calculer les forces intérieures, et en déduire
un nouveau résidu global à l'échelle de la structure.
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Dans le cas où le résidu du critère plastique est positif, un processus de sous-itération dans le modèle
d'homogénéisation est e�ectué jusqu'à l'obtention d'un critère nul. Ce processus basé sur le principe du
retour radial vise à annuler les critères plastiques. Pour cela, une seconde étape de localisation visco-
élastique-plastique est e�ectuée et permet de calculer les multiplicateurs plastiques aux points d'intérêt
nécessaires pour annuler ces critères plastiques (dεtra,jk , dεcis,jk et dεdec,jk ). Lors de cette étape de retour
radial, les déformations élastiques et visqueuses ainsi que les contraintes chimiques sont mises à jour, mais
cette fois-ci les incréments de déformations totales sont nuls.
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Figure 3.10 � Algorithme simpli�é du modèle implanté dans un code aux Elements �nis pour
la résolution d'un pas de temps
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3.3 Validation du modèle

Le modèle d'homogénéisation non-linéaire, mis au point dans le cadre de cette thèse, est implanté
dans un code de calcul aux Eléments Finis, dans le cas présent Cast3m du CEA. Sa capacité à reproduire
le comportement d'un matériau biphasique, tout en prenant en compte les contraintes et les déformations
anélastiques localisées aux abords des inclusions, doit maintenant être véri�ée. Dans cette optique, sa
réponse doit être la plus proche possible de celle d'un modèle mésoscopique qui serait soumis au même
chargement, mais dans lequel la matrice et les inclusions sont discrétisées de façon à fournir une solution
de référence. Après avoir présenté le modèle mésoscopique utilisé dans le cadre de cette validation, les
résultats des deux modèles seront comparés pour plusieurs cas de chargement et la validité du modèle
d'homogénéisation non-linéaire sera alors discutée.

3.3.1 Présentation du modèle mésoscopique

Le modèle d'homogénéisation non-linéaire et le modèle mésoscopique servant à sa validation doivent
être comparables. Ce dernier doit donc respecter certaines hypothèses utilisées dans le premier, à savoir
celles portant sur les conditions aux limites du VER, la disposition spatiale des inclusions, mais aussi
sur les lois de comportement des phases représentées. Les di�érents choix appliqués dans le modèle
mésoscopique seront présentés et justi�és dans cette partie.

3.3.1.1 Choix des conditions aux limites et de la géométrie extérieure

La comparaison des deux modèles est e�ectuée à l'échelle du VER. Ce volume ne représentant qu'une
partie du matériau, il s'appuie non pas sur une répartition aléatoire des inclusions mais plus simplement
sur un motif périodique présentant la même densité d'inclusions que le matériau homogénéisé analyti-
quement. La géométrie et les conditions aux limites pour la simulation mésoscopique sont déduites de
ce principe de périodicité. Elles doivent être telles que la juxtaposition de plusieurs cellules représentant
le motif périodique conduise à un comportement global similaire quelque soit le nombre de cellules. Par
la suite, la cellule élémentaire du milieu périodique équivalent sera quali�é de "modèle mésoscopique".
Dans le modèle mésoscopique, les inclusions doivent être maillées et de forme sphérique a�n de respecter
l'hypothèse énoncée dans la partie 3.2.1. Le cube est le seul volume pouvant contenir des volumes sphé-
riques, tout en rendant possible une symétrie spatiale dans un repère cartésien.

Pour cette validation, les comportements de deux cubes soumis à un même chargement triaxial sont
donc comparés. Le comportement du premier est calculé avec le modèle d'homogénéisation et ne se com-
pose que d'un seul élément (il s'agit donc d'une simple application numérique du modèle analytique).
Le comportement du second est calculé par l'intermédiaire du modèle mésoscopique, les inclusions et
la matrice étant discrétisées �nement. Les conditions aux limites représentatives de la périodicité sont
identiques dans les deux cas.

Le volume du cube est pris comme un volume unitaire de 1 cm3. Ainsi, le volume que représentent
les inclusions sphériques maillées est directement égal à la fraction volumique d'inclusions. Un sommet
du cube correspond à l'origine du repère et les trois arêtes du cube partant de ce point sont portées par
les vecteurs de base de ce repère. Le déplacement orthogonal aux plans passant par l'origine du repère
sont nuls pour traduire une première série de symétries planes. Par exemple, le déplacement de la face
dans le plan (x=0,y,z) est bloqué selon la direction e⃗x. Les déplacements normaux des 3 autres faces
sont imposés pour dé�nir un chargement en déformation homogénéisée imposée. Si l'on souhaite e�ectuer
un chargement en contrainte homogénéisée imposée, Cast3m permet d'appliquer une force globale asso-
ciée à une contrainte cinématique de déplacement plan sur chacune des trois faces, le code cherche alors
le déplacement plan de chaque face de sorte à satisfaire la condition en force imposée sur chacune des faces.

Une convention est choisie de telle manière que la contrainte principale dans la direction 1 du char-
gement corresponde à la contrainte dans la direction e⃗x, ainsi σ1 = σxx. La température est maintenue
constante et est imposée comme homogène sur la totalité du volume, il peut en être de même pour la
saturation en eau.

3.3.1.2 Choix de la distribution spatiale des inclusions

Dans le modèle d'homogénéisation, les inclusions sont supposées de taille uniforme et réparties aléatoi-
rement ou périodiquement. Pour le modèle mésoscopique, diverses distributions périodiques des inclusions
peuvent respecter la condition de densité. Un arrangement cubique centré a été choisi. Il s'agit de celui
qui permet, pour une densité donnée d'inclusions monodimensionelles, de maximiser la distance entre
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les inclusions, et permet par conséquent d'obtenir une contrainte dans l'inclusion la plus représentative
du modèle d'homogénéisation. En e�et, les conditions aux limites du VER, ainsi que la disposition des
inclusions, peuvent in�uencer l'état de contrainte dans les inclusions qui peut alors ne plus être uniforme.
La comparaison entre les divers types d'arrangements justi�ant ce choix est détaillée dans l'annexe 3.5.

Trois valeurs de fraction volumique d'inclusions ϕi ont été testées pour le choix de l'arrangement : 10%,
20%, 40%. Pour les deux valeurs de 10% et 20%, la dilution des inclusions est su�sante pour que celles-ci
n'aient que peu d'in�uence les unes sur les autres. La valeur de 40% est représentative d'un béton qui
serait modélisé comme une matrice de mortier, les inclusions constituant la part des grains les plus gros,
à savoir les gravillons. La maillage correspondant à cette fraction volumique est présenté dans la �gure
3.11. Pour ϕi=0,4 , l'écart entre les valeurs de la contrainte au centre de l'inclusion et de celle radiale
à l'interface inclusion-matrice suivant la même direction est d'environ 5%. On peut donc estimer que la
contrainte est uniforme dans l'inclusion.

Figure 3.11 � Maillage du modèle mésoscopique dans le cas d'un arrangement cubique centré
pour une fraction volumique égale à 40%

3.3.1.3 Choix des lois de comportement dans les phases

Le modèle mécanique utilisé pour le calcul mésoscopique est le modèle FLUENDO3D, développé
en interne au LMDC (Sellier et al. 2016) décrit dans la partie 1.4.2.3 du chapitre 1 et implémenté
dans le même logiciel Cast3m que le modèle d'homogénéisation non-linéaire. Les lois de comportement
utilisées dans les inclusions et la matrice sont par conséquent disponibles pour les deux modélisations.
Pour la véri�cation, un certain nombre de cas tests vont être menés de façon à mesurer la pertinence
de l'homogénéisation non linéaire. A cette �n, la non-linéarité sera principalement celle de la matrice
(�uage et plasticité). Par conséquent pour l'inclusion, le modèle élastique isotrope est utilisé. La loi de
comportement de la matrice est celle visco-élasto-plastique du modèle FLUENDO3D qui contient les
mêmes critères de plasticité et le même modèle de �uage que ceux utilisés pour l'homogénéisation. Cela
permet ainsi de valider le modèle pour un comportement visqueux de la matrice, mais aussi dans son
domaine plastique.

3.3.2 Comparaison avec les résultats du modèle mésoscopique

Le modèle mésoscopique permet donc de modéliser le comportement de référence d'un matériau bipha-
sique contenant des inclusions élastiques sphériques et une matrice visco-élastique couplé à la plasticité.
La validation du modèle d'homogénéisation consiste à comparer ses résultats avec ceux du modèle mé-
soscopique, cela pour plusieurs cas de chargement et pour plusieurs fractions volumiques (10%, 20% et
40%). Cette validation est e�ectuée en 3 étapes :

- cas d'une matrice purement élastique ;
- cas d'une matrice visco-élastique ;
- cas d'une matrice visco-élastique et plastique.

3.3.2.1 Comparaison des modèles dans le domaine élastique

La première étape de la validation traite le cas des deux phases, inclusions et matrice, en comportement
élastique. Trois tests sont e�ectués. Les deux premiers consistent respectivement en un chargement de
compression sphérique et un chargement purement déviatorique, les deux à température constante. Le
dernier test consiste en un chargement de compression uniaxiale à température variable. Les paramètres
matériaux des deux phases utilisées pour ces trois tests sont disponibles dans le tableau 3.1.
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Tableau 3.1 � Paramètres élastiques et thermiques de l'inclusion et de la matrice utilisés dans
validation du modèle

Phase du matériau Inclusion (j=i) Matrice (j=m)

Paramètres élastiques

Module d'élasticité (Ej) 80 GPa (Makani 2011) 25 GPa (Marques et al. 2020)
Coe�cient de Poisson (νj) 0,3 0,2

Paramètres thermiques

Coe�cient de dilatation (αj) (Cagnon 2015) 3 µm/m/K 12 µm/m/K

3.3.2.1.1 Chargement sphérique

Le premier test concerne le cas du VER constitué des deux phases au comportement purement élas-
tique soumis à un chargement de compression sphérique. Cela signi�e que les contraintes principales du
VER sont égales dans les trois directions principales (σ1 = σ2 = σ3). Dans le cas présent, elles sont de
-10 MPa.

Pour ce type de chargement, les contraintes dans chacune des phases ne dépendent que de la fraction
volumique d'inclusions et du contraste des propriétés élastiques ϕi. La comparaison des deux modèles
porte sur les contraintes dans la direction principale macroscopique e⃗1, équivalente à e⃗x dans le repère
global. Les valeurs de ces contraintes en plusieurs points du VER sont présentées sur la �gure 3.12 pour
les trois fractions volumiques testées, 10%, 20% et 40%. Ces trois cas sont di�érenciés par la nuance de
couleur des évolutions de contraintes, la couleur la plus sombre étant dédiée au résultat pour ϕi = 0, 4,
et la plus claire au cas où ϕi = 0, 1. Pour chaque fraction volumique testée, la contrainte (σxx(x)) est
extraite à tous les n÷uds du modèle mésoscopique se situant sur l'axe e⃗x. Ces évolutions en fonction
de la distance au centre du repère sont représentées par les courbes continues. Elles sont comparées aux
variables calculées par le modèle d'homogénéisation dans la même direction principale macroscopique
1, qui correspondent aux contraintes dans l'inclusion σi

1 (symboles ronds pleins) et radiales à l'interface
σr
1 (symboles triangles évidés). Dans cette même direction, les contraintes orthoradiales à l'interface σo

1

(symboles ronds évidés) calculées par le modèle d'homogénéisation sont comparées aux contraintes équi-
valentes dans le modèle mésoscopique σm

xx,moy (symboles en forme de croix). Ces dernières correspondent
à la moyenne des contraintes σxx, qui sont extraites aux n÷uds de l'interface inclusion-matrice et com-
prises dans le plan (x=0,y,z). Dans le modèle d'homogénéisation, les contraintes moyennes σ∞

1 (symboles
carrés pleins) sont égales à la contrainte à l'in�ni de la matrice suivant la même direction. A�n de véri�er
cette hypothèse, cette dernière est comparée dans cette �gure à la contrainte moyenne dans la matrice
du modèle mésoscopique σm

xx (symboles losanges évidés).
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Au centre de l'inclusion (x=0), la contrainte dépend de la fraction volumique : plus cette dernière est éle-
vée, plus la contrainte est faible, comme attendu. En ce point, les résultats obtenus avec les deux modèles
sont similaires. Dans le modèle mésoscopique, la contrainte radiale à l'interface est légèrement plus faible
que celle au centre de l'inclusion. Cet écart, même s'il reste très faible, est d'autant plus important que la
fraction volumique est élevée. Cette di�érence est la conséquence de l'interaction entre les inclusions au
sein du béton numérique (partie 3.3.1.2). Lorsque deux inclusions se rapprochent trop, il y a une concen-
tration de contrainte qui apparaît le long du rayon reliant leur centre, ce fait serait particulièrement
évident si les inclusions venaient à ce toucher. Il est donc logique qu'à l'interface, les contraintes calculées
par les deux modèles di�èrent légèrement. La contrainte dans le modèle d'homogénéisation est, quant à
elle, considérée comme uniforme dans la totalité de l'inclusion, comme nous l'avons vu précédemment.
Cette légère di�érence est aussi visible sur les contraintes orthoradiales à l'interface, elle reste cependant
modérée, même avec 40% d'inclusions. Quelle que soit la fraction volumique d'inclusion, les valeurs de
la contrainte radiale dans la matrice à l'in�ni calculées par le modèle d'homogénéisation et la contrainte
moyenne dans la matrice du modèle mésoscopique sont sensiblement identiques.

En conclusion de ce premier test, malgré de légères di�érences constatées à l'interface, les résultats des
modèles mésoscopique et d'homogénéisation sont globalement identiques. Nous pouvons donc considérer
que ce premier test concernant la réponse du modèle d'homogénéisation non-linéaire dans le cas de phases
au comportement purement élastique soumis à un chargement sphérique, est validée.

3.3.2.1.2 Chargement déviatorique

∞
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Figure 3.13 � Comparaison des contraintes obtenues par le modèle mésoscopique
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142



Le deuxième test consiste en un cas de chargement purement déviatorique, à savoir que la trace du
tenseur des contraintes principales macroscopiques est nulle (σ1 + σ2 + σ3 = 0). Une contrainte de com-
pression de -3 MPa est appliquée dans la direction e⃗x, et des contraintes de traction égales à 1 et 2
MPa sont respectivement appliquées dans les directions e⃗y et e⃗z. Les réponses des deux modèles à ce
chargement sont calculées, comme dans le premier test, pour des fractions volumiques d'inclusions égales
à 10%, 20% et 40%. Les résultats obtenus sont représentés sur la �gure 3.13. La comparaison est e�ectuée
aux mêmes points que dans le cas du chargement sphérique. Néanmoins, les résultats sont cette fois-ci
extraits selon les trois directions du problème (e⃗x en rouge, e⃗y en vert et e⃗z en bleu). Les conventions de
représentation de la �gure 3.12 sont conservées.

L'analyse des résultats est comparable à celle du cas sphérique pur. Les valeurs obtenues avec les deux
modèles sont similaires et les légères di�érences observables peuvent être attribuées, comme pour le cas
du test sphérique, aux interactions entre inclusions. Cela signi�e que le modèle d'homogénéisation est
aussi validé dans le cas d'un VER constitué de phases à comportement élastique soumis à un chargement
purement déviatorique. Le modèle élastique linéaire étant validé dans un cas déviatorique et dans un cas
sphérique, il l'est donc également quel que soit le cas de chargement appliqué puisque tout chargement
macroscopique peut être modélisé comme une superposition d'un cas sphérique et d'un cas déviatorique.

3.3.2.1.3 Sollicitation Thermo-Mécanique transitoire

Le dernier cas test correspond à une sollicitation Thermo-Mécanique variable dans le temps appliquée
à un VER dont les phases ont un comportement élastique. Les conditions appliquées consistent en une
élévation de température de 20◦C à 40◦C. Durant la période à 40◦C, une contrainte de compression uni-
axiale de -10 MPa est appliquée dans la direction e⃗x. Une fois cette contrainte appliquée, la température
est diminuée à 20◦C. Lorsque la baisse de température est terminée, le VER est déchargé.

Les réponses des modèles d'homogénéisation et mésoscopique sont comparées sur la �gure 3.14, et, comme
pour les précédents tests, ils sont menés pour les trois valeurs di�érentes de fraction volumique d'inclu-
sions. Le problème présentant une symétrie de révolution autour de la direction principale, seuls les
résultats dans la direction 1 (rouge), correspondant à la direction chargée, et dans la direction 3 (bleu),
correspondant à une direction libre, sont comparés. Les déformations à l'échelle du VER calculées par
les deux modèles sont présentées dans l'encart supérieur de la �gure. L'encart inférieur est réservé à la
comparaison des contraintes radiales et orthoradiales à l'interface. Les n÷uds du modèle mésoscopique
pour lesquels sont calculées ces contraintes sont présentés sur la �gure 3.14. Ces contraintes radiales et
orthoradiales sont respectivement représentées par des symboles de type triangle et cercle pour le modèle
d'homogénéisation, et des lignes continues et pointillées pour le modèle mésoscopique.

Les évolutions des déformations homogénéisées obtenues avec les deux modèles sont identiques. Pour les
trois fractions volumiques d'inclusions, une dilatation thermique isotrope est observée suite au chau�age.
Une fois le chargement appliqué, une contraction se produit dans la direction chargée et une extension
dans la direction libre par e�et Poisson. Lors du refroidissement à 20◦C, le béton se contracte dans les
deux directions. En�n, lors de la décharge et donc du retour aux conditions initiales, les déformations
redeviennent nulles, étant donné le comportement élastique considéré dans ce test. L'amplitude des défor-
mations à l'échelle du VER est directement liée à la fraction volumique. Le béton développe la dilatation
thermique et les déformations sous charge les plus faibles lorsque la fraction volumique d'inclusions est
la plus élevée. Ceci s'explique par la rigidité supérieure et le coe�cient de dilatation thermique inférieur
des inclusions granulaires par rapport à ceux de la matrice.

Pour une même fraction volumique, les évolutions des contraintes évaluées avec les deux modèles sont
similaires. Lorsque le béton est chau�é, des contraintes radiales de traction et orthoradiales de compres-
sion apparaissent à l'interface. Ces contraintes sont la conséquence d'un gon�ement di�érentiel des deux
phases du matériau du fait des valeurs distinctes de leur coe�cient de dilatation thermique. Lorsque le
béton est chargé uniaxialement, ces contraintes radiales évoluent alors vers la compression, et l'interface
se retrouve comprimée. Cependant, cette contrainte est limitée par le gon�ement thermique préalable des
phases. Ainsi, lors du retour à la température initiale de 20◦C, la compression à l'interface augmente.
Dans la direction libre, le chargement n'a que peu d'impact. Les légères di�érences observables s'expli-
queraient à nouveau par la géométrie du modèle mésoscopique qui engendre une contrainte qui n'est plus
totalement uniforme dans les inclusions maillées.

Ce dernier test thermo-élastique a permis de montrer que le modèle d'homogénéisation est correctement
implémenté.
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Figure 3.14 � Comparaison des déformations du VER et des contraintes radiales et orthora-
diales obtenues par les modèles d'homogénéisation et mésoscopique dans le cas
d'un chargement uniaxial sous température variable pour un comportement
élastique de la matrice et des inclusions

3.3.2.2 Comparaison des modèles dans le domaine visco-élastique

Le deuxième type de validation consiste à comparer la réponse des deux modèles dans le cas où le
comportement de la matrice est visco-élastique. Les propriétés élastiques des phases restent inchangées par
rapport à celles de la validation dans le cas du comportement purement élastique (tableau 3.1). L'inclusion
conserve un comportement purement élastique. Les paramètres matériaux utilisés dans la modélisation
du comportement visqueux de la matrice sont disponibles dans le tableau 3.3. Il s'agit des coe�cients
de �uage de la part réversible de Kelvin-Voigt et de celui de la part irréversible de Maxwell, ainsi que le
temps caractéristique dont une même valeur est appliquée pour ces deux composantes de �uage. Dans
ce test, un chargement de compression uniaxiale de -10 MPa est appliqué sur le VER dans sa direction
principale e⃗1, soit la direction e⃗x. Les deux autres faces du cube sont laissées libres de se déplacer tout
en restant planes et perpendiculaires à leur axe de déplacement. Le chargement est maintenu constant
pendant 25 jours, puis le VER est déchargé et laissé libre de se déformer durant les 15 jours suivants.
Ce cycle de chargement-déchargement est reproduit une deuxième fois. Durant toute la durée du test,
la température de 20◦C demeure constante et uniforme. En termes d'hygrométrie, les deux phases sont
maintenues saturées.
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Tableau 3.2 � Paramètres de �uage de la matrice utilisés lors du test avec une matrice au
comportement visco-élastique

Phase du matériau Matrice
Temps caractéristique de �uage (τfl) 0,75 jours

Coe�cient de �uage de Maxwell (kflM ) 0,150
Coe�cient de �uage de Kelvin-Voigt (kflK) 0,075
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Figure 3.15 � Comparaison des déformations du VER et des déformations de �uage obtenues
par les modèles d'homogénéisation et mésoscopique dans le cas d'un charge-
ment cyclique de compression uniaxiale de 10 MPa pour un comportement
élastique des inclusions et visco-élastique de la matrice

Les résultats sont présentés dans la �gure 3.15 pour les trois fractions volumiques testées (10%, 20% et
40%). La convention de représentation avec les nuances de couleur, qui a été utilisée précédemment lors
des tests en élasticité, est conservée. Dans le cas d'un chargement uniaxial, une symétrie de révolution
existe. Par conséquent, seuls les résultats dans la direction chargée (rouge) et une seule des directions
libres (bleu) sont comparés. Les déformations du VER calculées par les deux modèles sont présentées dans
l'encart supérieur de la �gure, où les traits continus représentent les résultats du modèle mésoscopique,
et les cercles pleins, ceux obtenus avec le modèle d'homogénéisation non-linaire. Les deux autres encarts
présentent respectivement les évolutions des déformations irréversibles de �uage de Maxwell, dites conso-
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lidantes, et celles réversibles de �uage de Kelvin-Voigt. Les déformations radiales de ces deux �uages εfl,r1

calculées par le modèle d'homogénéisation à l'interface inclusion-matrice dans la direction 1 sont repré-
sentées par les triangles évidés. Elles sont comparées aux déformations correspondantes dans le modèle
mésoscopique εflx (traits continus) et calculées au n÷ud positionné à l'intersection de l'interface avec l'axe
e⃗x. Pour le modèle mésoscopique, l'évolution de la déformation orthoradiale moyenne de �uage à l'inter-
face est représentée par les traits pointillés. Les évolutions des déformations de �uage moyennées sur la
totalité du volume de matrice sont, quant à elles, représentées par les traits discontinus pour la direction
z. Ces moyennes sont respectivement comparées à la déformation orthoradiale εfl,o (ronds évidés) et à
l'in�ni εfl,∞ (carrés pleins) obtenues par le modèle d'homogénéisation. Ces comparaisons sont e�ectuées
pour les deux types de �uage et dans les deux directions considérées du problème, à savoir la direction
de chargement uniaxial (e⃗1) et une des deux directions libres (e⃗3).

Les déformations à l'échelle du VER issues des deux modèles sont caractéristiques de déformations di�é-
rées sous charge. Dans les deux directions, lors la période chargée, une déformation élastique est suivie de
déformations di�érées. Lorsque le VER est déchargé, un retour élastique suivi d'une recouvrance di�érée
sont observables. Pour une même fraction volumique d'inclusion, les ordres de grandeur des déformations
obtenues avec les deux modèles sont similaires. Pour les deux modèles, le �uage diminue avec l'augmenta-
tion de la fraction volumique d'inclusions élastiques. Puisque les paramètres visqueux de la matrice restent
inchangés d'une simulation à l'autre, ce comportement est donc directement lié à l'état de contraintes aux
abords des granulats et à leur e�et rigidi�ant de par leur plus fort module d'élasticité. Les écarts obser-
vés entre les évolutions des déformations de �uage des deux modèles et qui augmentent avec la fraction
volumique, sont, comme pour les tests purement élastiques, explicables par la proximité des inclusions
dans le modèle mésoscopique. En e�et, la contrainte radiale à l'interface, qui est plus importante dans
le modèle mésoscopique que dans le modèle d'homogénéisation, entraîne alors un �uage de la matrice à
l'interface localement plus rapide. Cette hypothèse est véri�ée avec les déformations radiales de �uage
à l'interface qui sont visibles dans les deux autres encarts, et qui sont celles où les di�érences entre les
modèles sont les plus signi�catifs lorsque le taux d'inclusions augmente. Notons que le choix d'un autre
point de comparaison sur l'interface pourrait conduire à des variations modérées de ces vitesses ; une
comparaison sur plusieurs points, ou sur la moyenne de la vitesse de déformation sur un périmètre aurait
également pu être menée.

Dans les deux modèles et pour les deux directions étudiées, les évolutions des déformations de �uage
de Maxwell sont assez similaires. Lors des phases sous contraintes, les déformations augmentent, puis
leurs cinétiques s'atténuent. Elles restent stables lors des phases déchargées, et non nulles du fait de
l'irréversibilité de ce �uage. En ce qui concerne les déformations réversibles de �uage de Kelvin-Voigt,
les cinétiques sont élevées lors du chargement ou à la décharge, puis elles diminuent progressivement et
se stabilisent. Quel que soit le cycle, l'amplitude des déformations reste identique et dépend simplement
de la fraction volumique d'inclusions. Les déformations obtenues avec les deux modèles sont du même
ordre de grandeur pour chaque �uage. Comme déjà énoncé, l'écart le plus important est observé pour
les déformations radiales à l'interface. Pour rappel, dans le modèle d'homogénéisation, une symétrie de
révolution par direction est considérée pour les contraintes orthoradiales (partie 3.2.2.3.1). Cette hypo-
thèse est validée par les évolutions et amplitudes comparables de la déformation orthoradiale moyennée sur
l'interface du modèle mésoscopique et de celles calculées analytiquement par le modèle d'homogénéisation.

Les comportements visco-élastiques consolidants calculés par les deux modèles ont également été étudiés
dans le cas d'un chargement purement déviatorique. Les résultats de cette comparaison sont disponibles
en annexe 3.5. Les conclusions de ce test sont similaires à celles du cas de chargement uniaxial.

3.3.2.3 Comparaison des modèles dans le domaine élasto-plastique

La dernière étape de validation concerne le cas d'un comportement élasto-plastique de la matrice, les
inclusions demeurant élastiques. Pour ce test, les paramètres élastiques sont identiques aux premiers tests
de validation (tableau 3.1). Les paramètres utilisés pour la matrice sont disponibles dans le tableau 3.3.

Pour ce test, les conditions aux limites du VER consistent à imposer des variations du déplacement
sur la face du cube de normale e⃗x, tandis que les deux autres faces sont laissées libres. L'évolution du
déplacement imposé suit les étapes suivantes :

- le déplacement est dans un premier temps imposé pour appliquer une élongation du VER de 400
µm/m (2 dans la �gure 3.16), puis sa valeur est remise à zéro (3 dans la �gure 3.16). L'élongation
maximale est choisie pour s'assurer d'une plasti�cation en traction de la matrice.
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- un déplacement de contraction est ensuite imposé de manière à ce que la déformation homogé-
néisée du VER corresponde à -5 fois la déformation d'extension de l'étape précédente, soit -2000
µm/m (point 4 sur la �gure 3.16). Cette valeur permet d'assurer la plasti�cation en compression
de la matrice. Une fois cette valeur atteinte, le déplacement est de nouveau imposé à zéro (5 dans
la �gure 3.16).

Les deux modèles permettent de calculer la contrainte moyenne à l'échelle du VER dans la direction du
déplacement imposé.

Tableau 3.3 � Paramètres de �uage de la matrice utilisés lors du test avec une matrice au
comportement visco-élastique

Phase du matériau Matrice
Temps caractéristique de �uage (τfl) 0,75 jours

Coe�cient de �uage de Maxwell (kflM ) 0,150
Coe�cient de �uage de Kelvin-Voigt (kflK) 0,075

Les résultats sont présentés sur la �gure 3.16 pour les trois fractions volumiques d'inclusions (10%,
20% et 40%). Les résultats obtenus avec les fractions volumiques les plus faibles sont représentées par les
nuances de couleur les plus claires. Les résultats du modèle mésoscopique sont représentés par les traits
continus et ceux du modèle d'homogénéisation par les cercles pleins. Les évolutions en rouge représentent
la contrainte homogénéisée en fonction de la déformation homogénéisée du VER dans la direction e⃗x, et
les évolutions en bleus retranscrivent la déformation dans une des directions libres (e⃗z) en fonction de
cette même contrainte.
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Figure 3.16 � Evolution de la contrainte dans la direction e⃗x en fonction des déformations
imposées dans cette même direction et des déformations laissées libres (direc-
tion e⃗z) pour les modèles mésoscopique et d'homogénéisation dans le cas d'une
matrice élasto-plastique et d'inclusions élastiques

Les courbes de la contrainte endommagée en fonction de la déformation imposée calculées par les deux
modèles évoluent de manière assez similaire lorsque les VER sont en traction. Une fois le critère de
plasticité atteint dans la matrice, la contrainte cesse d'augmenter alors que la déformation continue de
croître. Durant cette phase, le comportement en traction du matériau évolue peu en fonction de la fraction
volumique. En outre, la résistance à la traction du matériau homogénéisé, environ 4 MPa, est légèrement
supérieure à celle de la matrice, soit 3 MPa. Lorsque le déplacement imposé conduit à de la compression,
la relation entre la déformation plastique de traction s'annule progressivement (étape de refermeture des
micro- �ssures) et redevient linéaire une fois les micro-�ssures de traction refermées. Ensuite la contrainte
de compression atteint un palier.
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En compression, le comportement des deux modèles di�ère. Pour le modèle mésoscopique, l'endommage-
ment en compression du matériau est plus progressif que celui du modèle d'homogénéisation. La résistance
à la compression homogénéisée du modèle mésoscopique est plus faible que celle obtenue par le modèle
d'homogénéisation non-linéaire. L'écart entre les deux modélisations semble indépendant de la fraction
volumique d'inclusions. Une fois la déformation maximale de compression atteinte, le comportement des
deux modèles redevient similaire. Cette di�érence d'évolution est également retrouvée en dilatance (direc-
tions libres). La di�érence entre les deux modèles peut s'expliquer par des concentrations de contraintes
dans le modèle mésoscopique qui provoquent une micro-�ssuration prématurée de certains éléments de
la matrice. Malgré ces surestimations (modérées) du seuil de plasticité homogénéisé en compression, le
modèle d'homogénéisation parvient tout de même à modéliser de façon satisfaisante le comportements
des ouvertures et refermetures des micro-�ssures de traction, ainsi que, de façon moins précise, le com-
portement dilatant du modèle mésoscopique induit par le cisaillement dans la matrice.

Bien que le comportement plastique global du VER soit légèrement di�érent entre les deux modèles
dans le domaine des compressions, le modèle d'homogénéisation semble fonctionner correctement dans le
domaine élasto-plastique. Notons que lorsqu'on étudie le comportement d'ouvrages tels que des barrages
voutes soumis au �uage et à des pathologies de RAG ou RSI, les contraintes de compression appliquées
demeurent généralement signi�cativement plus faibles que la résistance à la compression du béton, la
limite du modèle détectée ici ne sera donc pas préjudiciable à son application à un barrage. Une amélio-
ration de l'intégration des critères de cisaillement semble toutefois nécessaire si l'on souhaite aborder des
problèmes où les forts cisaillements sont dominants. Ceci constitue une première perspective à ce travail.

3.3.3 Bilan sur la validation du modèle

Un modèle mésoscopique où des inclusions sphériques sont maillées a été utilisé pour valider le modèle
d'homogénéisation non-linaire. Pour le VER, un arrangement cubique centré a été choisi car il permet
d'assurer une contrainte quasi uniforme dans les inclusions du modèle mésoscopique, ce qui fait partie des
hypothèses fortes du modèle d'homogénéisation. Les comportements calculés par les deux modèles ont été
comparés pour di�érents cas de sollicitation et de lois de comportement des phases constitutives du VER.

Les di�érents tests e�ectués montrent tous que le comportement homogénéisé du modèle mésoscopique
est, globalement, assez bien retrouvé par le modèle d'homogénéisation pour des fractions volumiques d'in-
clusions de 10%, 20% et 40%. Les di�érences constatées entre les deux modèles peuvent être expliquées :

- d'une part en raison des concentrations de contraintes induites par la géométrie périodique du
modèle mésoscopique.

- d'autre part en raison d'un léger retard du déclenchement du critère de Drucker-Prager dans le
modèle homogénéisé par rapport au modèle mésoscopique Les di�érents tests ont toutefois permis
de valider l'implémentation du modèle pour trois types de comportement de la matrice : purement
élastique, visco-élastique et élasto-plastique. Les champs anélastiques à l'origine des déformations
plastiques et visqueuses étant superposables, il est alors possible de modéliser un comportement
visco-élastique (Maxwell non linéaire consolidant couplé à Kelvin Voigt) associé à des écoulements
plastiques basés sur des critères de Rankine pour simuler les ouvertures et refermetures des micro-
�ssures dans les phases ou le décollement des interfaces, et de Drucker-Prager en ce qui concerne
le cisaillement des phases. Cela pour des mélanges qui comprennent jusqu'à 40% d'inclusions.

La validation du comportement dans le cas d'un gon�ement induit par une réaction chimique n'est pas
possible avec le modèle mésoscopique. En e�et, dans le cas de la RAG, le volume de gel créé impose un
gon�ement de l'inclusion qui peut provoquer l'ouverture de �ssures dans la matrice environnante qui vont
elles-mêmes être comblées par ces gels, ce qui entraîne une atténuation du gon�ement. Dans le modèle
mésoscopique, cela nécessiterait de générer un processus de sous-itérations à l'échelle du VER : pour
chaque pas de temps, un avancement chimique devrait être calculé et imposé comme une déformation
anélastique dans l'inclusion. Ce gon�ement devrait alors être recalculé manuellement en fonction de
l'ouverture de �ssure moyennée sur la matrice, cela jusqu'à l'obtention du critère de convergence. La
validation des di�érentes hypothèses faites dans le modèle quant à la modélisation de la RAG devra donc
être faite en utilisant les résultats du programme expérimental de cette thèse. On peut noter à ce stade
de la validation qu'il est �nalement plus simple de considérer la di�usion de gel vers les �ssures dans le
modèle homogénéisé que dans le modèle mésoscopique.
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3.4 Applications du modèle d'homogénéisation

Après validation du modèle d'homogénéisation via une confrontation avec un modèle mésoscopique
pour un comportement visco-élasto-plastique de la matrice et un comportement élastique des inclusions,
la dernière étape consiste à le tester dans le cas d'un couplage RAG et �uage. Cette validation ne pouvant
être e�ectuée à l'aide d'un modèle mésoscopique, nous allons modéliser les évolutions des déformations
des di�érentes con�gurations d'essais du programme expérimental. Dans un premier temps, les valeurs
des paramètres de RAG et de �uage du modèle seront déterminées à partir du calage avec les résultats des
essais pour lesquels les deux phénomènes se produisent de manière indépendante. Le modèle sera ensuite
appliqué à la con�guration d'essai couplant la RAG et �uage. En�n, ce chapitre se terminera avec une
application à l'échelle d'un ouvrage, le barrage de Kariba, qui présente des signes de développement de
RAG. Le modèle sera tout d'abord calé à partir de mesures de déplacements enregistrées sur l'ouvrage
entre 1963 et 1995. Sa capacité à prédire le comportement de l'ouvrage sera ensuite confrontée aux
données d'auscultation d'une deuxième période d'exploitation d'une durée de 15 ans correspondant à la
période de 1995 à 2010, et non utilisée pour la calibration.

3.4.1 Application aux essais en laboratoire

Pour cette validation, un élément cubique unitaire est utilisé, comme lors de la confrontation avec
le modèle mésoscopique (partie 3.3.1). Le modèle d'homogénéisation doit permettre de reproduire le
comportement du béton réactif sous chargement de compression uniaxiale présenté dans la partie expéri-
mentale de ce travail de thèse (partie 2.5.2.2). Les valeurs des paramètres des matériaux constitutifs du
béton sont déterminées en se basant sur les autres cas étudiés durant ce programme expérimental. Ce
paramétrage du modèle suit ainsi les trois étapes suivantes :

1. Les paramètres élastiques et thermiques de la matrice, ainsi que de l'évolution de la saturation
en eau des phases sont calés pour retrouver le comportement du béton non réactif libre de tout
chargement ;

2. En utilisant les valeurs des paramètres estimées lors de l'étape précédente, les paramètres de
viscosité de la matrice sont déterminés en calant le comportement du béton non-réactif chargé. Les
matrices des deux bétons étant identiques, les mêmes valeurs seront utilisées pour les modélisations
des deux bétons ;

3. En utilisant les valeurs des paramètres estimées lors de l'étape précédente, les déformations me-
surées sur le béton réactif laissé libre de tout chargement sont calés a�n de déterminer les valeurs
des paramètres plastiques des deux phases et ceux contrôlant le développement de la réaction.

Une fois ces paramètres connus, ils seront utilisées pour véri�er la capacité du modèle à reproduire les
évolutions des déformations dans les directions chargée et libre du béton réactif soumis à un chargement
tardif.

Les trois étapes de paramétrage seront détaillées dans cette partie. Par la suite, les résultats calculés
par le modèle d'homogénéisation seront comparés à ceux obtenus dans le cas du béton réactif chargé
tardivement. Les états de contraintes et de déformations aux abords des inclusions seront analysés a�n
d'étayer certaines hypothèses émises lors de l'analyse des résultats expérimentaux.

3.4.1.1 Détermination des paramètres élastiques et thermiques de la matrice et calage de
l'évolution de la saturation en eau des phases

La première étape consiste à déterminer les paramètres élastiques de la matrice. La fraction volumique
de gravillons dans le béton (40%) et les propriétés élastiques de ces derniers (E=80 GPa et ν = 0,31 dans
le tableau 2.1) sont connus. Ainsi, par analyse inverse du comportement élastique homogénéisé, il est
possible de déterminer les paramètres élastiques de la matrice. Le module d'élasticité homogénéisé du
béton non-réactif étant égal à 40,5 GPa (valeur à 132 jours dans le tableau 2.3), et en supposant que
le coe�cient de Poisson de la matrice est de 0,20, l'application du modèle d'homogénéisation procure
une valeur de 23,4 GPa pour le module d'élasticité de la matrice. Cette valeur est cohérente pour le
mortier d'un béton constitué de 40% d'inclusion et dosé à 410kg/m3 de ciment (Marques et al. 2020).
Une analyse inverse est également utilisée pour déterminer le coe�cient de dilatation thermique de la
matrice. Celui des inclusions est pris égal à celui d'un granulat calcaire, soit une valeur de 4 µm/m/K
(Wong & Brace 1979). Ainsi, le coe�cient de dilatation thermique du béton estimé expérimentalement
étant de 6,7 µm/m/K, celui de la matrice doit être de 6,1 µm/m/K selon le modèle. Les paramètres
élastiques et thermiques des phases sont récapitulées dans le tableau 3.4.
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Tableau 3.4 � Paramètres élastiques, thermiques et physiques des phases utilisées pour mo-
déliser le comportement du béton non-réactif étudié lors du programme expé-
rimental

Phase du matériau Inclusion (j=i) Matrice (j=m) Béton non-réactif

Paramètres élastiques

Module d'élasticité (Ej) 80 GPa (LIT) 25 GPa (AIV) 40,5 GPa (EXP)
Coe�cient de Poisson (νj) 0,31 (LIT) 0,2 0,2

Paramètres thermiques

Coe�cient de
dilatation thermique (αj) 4,0 µm/m/K (LIT) 6,1 µm/m/K (AIV) 6,7 µm/m/K (EXP)

Paramètres physiques

Porosité 0 0,2 (AIV) 0,13 (EXP)
Module de
Van Genuchten (Mvgj) / 40 MPa (LIT) 40 MPa (LIT)
Exposant de
Van Genuchten (mj

vg) / 0,5 MPa (LIT) 0,5 MPa (LIT)

N.B. : (AIV) signi�e que la valeur est déterminée par analyse inverse ; (LIT) que la valeur est issue de la
littérature ; (EXP) que la valeur a été déterminée expérimentalement durant cette thèse ; dans les cas où aucune

symbole est présent, cela signi�e que la valeur est hypothétique.

Les paramètres physiques nécessaires au modèle sont la porosité et les paramètres de Van Genuchten
concernant l'isotherme de désorption. Même si le modèle peut prendre en compte un comportement hy-
drique distinct pour chacune des phases constitutives du matériau homogénéisé, seul celui de la matrice
est considéré. En e�et, les granulats de ce béton sont peu poreux, et par conséquent, leur retrait capillaire
est négligé. En estimant la porosité du béton à 0,13, en considérant les proportions volumiques de chaque
phase, et en supposant négligeable la porosité des granulats, la porosité dans la matrice est estimée à 0,2
selon le modèle. Les valeurs des paramètres de Van Genuchten de la matrice appliquées pour cette étude
sont celles habituellement utilisées dans la modélisation du retrait du béton (tableau 3.4).
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Figure 3.17 � Evolutions expérimentales des déformations du béton non-réactif libre de tout
chargement durant la totalité du programme expérimental, et calage du modèle

Du fait de la préparation des échantillons et du système de mesure après démoulage à 1 jour, l'enre-
gistrement des déformations a débuté 2 jours après le coulage. Les valeurs des déformations ne sont donc
pas connues pendant ces 2 premiers jours. Cette phase préparatoire a pourtant nécessité de sortir les
échantillons de la salle humide (20◦C et 95% Hr) a�n les manipuler dans une ambiance séchante (20◦C et
95% Hr). Dès lors, pour prendre en compte ce séchage initial, nous avons �xé le degré de saturation à une
valeur approximative de 0,8 à l'issue de cette préparation, soit à l'échéance de 2 jours après coulage. En-
suite l'immersion des échantillons est réalisée au moment où la prise de mesures des déformations débute.
Pour modéliser le gon�ement observée lors de la mise en eau, une loi d'évolution du degré de saturation
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entre 0,8 et 1 est supposée (�gure 3.17). Expérimentalement, les déformations mesurées au moment de
l'immersion sont prises comme valeurs de référence, le zéro des courbes expérimentales correspond par
conséquent à cette échéance. La même opération est e�ectuée pour les résultats théoriques.

3.4.1.2 Détermination des paramètres de viscosité de la matrice

Les résultats des essais sur le béton non-réactif soumis au chargement de compression uniaxial de
13,6 MPa maintenu constant entre 138 jours et 369 jours après coulage, sont utilisés pour déterminer les
paramètres de viscosité de la matrice. Les valeurs des paramètres de �uage sont déterminées a�n que le
modèle reproduise les déformations di�érées sous charge mesurées expérimentalement, orthoradialement
et longitudinalement selon l'axe de chargement, comme le montre la �gure 3.18.
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Figure 3.18 � Evolutions expérimentales des déformations orthoradiales et longitudinales du
béton non-réactif chargé en compression uniaxiale entre 138 et 369 jours, et
calage du modèle

Les valeurs des paramètres de viscosité de la matrice obtenues grâce à ce calage sont présentées dans le
tableau 3.5. La viscosité de l'inclusion est désactivée, puisque, comme indiqué précédemment le granulat
ne �ue pratiquement pas à l'échelle de temps du barrage. L'énergie d'activation thermique du �uage, de
20000 kJ/mol, est proche de celle gérant la viscosité de l'eau, à savoir 17 000kJ/mol (Bri�aut 2010) utilisé
par des chercheurs pour l'activation thermique du �uage propre (Vidal et al. 2015).

Tableau 3.5 � Propriétés de viscosité de la matrice utilisées pour caler le modèle sur le com-
portement du béton non-réactif sous charge du programme expérimental

Temps caractéristique de �uage (τfl,m) 15 jours

Coe�cient de �uage de Maxwell (kflM,m) 0,2

Coe�cient de �uage de Kelvin-Voigt (kflK,m) 0,3

Energie d'activation thermique du �uage (Eafl,m) 20000 kJ/mol

3.4.1.3 Détermination des paramètres de plasticité et chimiques de la matrice

Dans le programme expérimental, les deux matrices de mortier qui entourent les gravillons sont
identiques. Il est donc possible d'utiliser les valeurs des paramètres de la matrice du béton non-réactif pour
modéliser le comportement du béton réactif (propriétés élastiques, thermiques, physiques, et paramètres
de �uage). Seuls les paramètres de l'inclusion sont distincts du fait de la réactivité chimique de celle du
béton réactif. Les propriétés élastiques du gravillon réactif sont celles issues de la littérature. Elles sont
présentées dans le tableau 2.1 (E=78,6 GPa et ν = 0,31). Son coe�cient de dilatation thermique est
calculé par analyse inverse à partir de la mesure du coe�cient de dilatation thermique du béton réactif
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(6,7 µm/m/K) et de la valeur estimée de celui de la matrice lors de l'étude du béton non réactif. Sa valeur
est évaluée à 5,5 µm/m/K. Les valeurs des autres propriétés des phases utilisées a�n de reproduire le
gon�ement libre du béton réactif observé expérimentalement (�gure 3.19) sont présentées dans le tableau
3.6.

Tableau 3.6 � Propriétés des phases utilisées pour la modélisation du béton réactif

Phase du matériau Inclusion (j=i) Matrice (j=m)

Paramètres élastiques

Module d'élasticité (Ej) 78,6 GPa (LIT) 25 GPa (AIV)
Coe�cient de Poisson (νj) 0,31 (LIT) 0,2

Paramètres thermiques

Coe�cient de dilatation thermique (αj) 5,5 µm/m/K (AIV) 6,1 µm/m/K (NR)

Paramètres physiques

Porosité 0 0,2 (NR)
Module de Van Genuchten (Mvgj) / 40 MPa (NR))
Exposant de Van Genuchten (mj

vg) / 0,5 MPa (NR)

Paramètres de �uage

Temps caractéristique de �uage (τfl,j) / 15 jours (NR)

Coe�cient de �uage de Maxwell (kflM,j) / 0,2 (NR)

Coe�cient de �uage de Kelvin-Voigt (kflK,j) / 0,3 (NR)

Energie d'activation thermique du �uage (Eafl,j) / 20000 kJ/mol (NR)

Paramètres chimiques

Temps caractéristique de réaction (τ ch,j
ref ) 65 jours /

Potentiel de gon�ement (P ch,j) 0,0125 m/m /

Energie d'activation thermique de la réaction(Eafl,j) 40000 kJ/mol/ /

Degré de saturation seuil (Srth,ch,j) 0,88 /

Avancement chimique seuil (A0,j
ch ) 0 /

Paramètres plastiques

Résistance à la traction (Rj
t ) 5 MPa

Refermeture de �ssures (Rj
f ) 2Rj

t

Résistance à la compression (Rj
c) /

Résistance de l'interface (Rt,int) /

N.B. : (AIV) signi�e que la valeur est déterminée par analyse inverse ; (LIT) que la valeur est issue de la
littérature ; (EXP) que la valeur a été déterminée expérimentalement durant cette thèse ; (NR) signi�e que la

valeur est celle évaluée lors des précédents calages ; dans les cas où aucun symbole n'est présent, cela signi�e que
la valeur a été choisie.
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Figure 3.19 � Evolutions expérimentales des déformations du béton réactif libre de tout char-
gement durant la totalité du programme expérimental, et calage du modèle

La valeur du potentiel de gon�ement nécessaire pour que les courbes modélisées correspondent à celles
obtenues expérimentalement est 0,0125 m/m. Cette valeur ne peut être comparée aux autres valeurs de
la littérature de par l'approche originale mise en oeuvre pour modéliser la RAG, il s'agit ici en e�et non
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pas du potentiel du béton mais de celui du granulat. Dans le cas libre, ce potentiel de gon�ement des
granulats réactifs correspond à un gon�ement macroscopique libre de 1500 µm/m. L'énergie d'activation
chimique est de 40000 kJ/mol, valeur habituellement utilisées dans la modélisation de la RAG (Lombardi
et al. 1997, Renders et al. 1995). Le degré de saturation seuil pour initier la réaction est pris égal à
0,88. Cette valeur est élevé en comparaison des valeurs de (Poyet 2003, Morenon et al. 2017). Elle est
généralement autour de 0,5. Aucun calcul de di�usion n'ayant été appliqué dans le modèle, le degré de
saturation seuil a surtout été utilisé comme paramètre de calage de la cinétique de réaction au début du
gon�ement.

En l'absence d'essais de traction sur les granulats, la résistance à la traction de la matrice et de l'in-
clusion sont prises identiques. Pour la valeur de contrainte de refermeture de �ssure, une valeur est
choisie de façon à ce que les �ssures soient refermables sans pour autant que cette refermeture ne soit
trop rapide. Ce point mériterait sans doute de plus amples investigations expérimentales, voire une amé-
lioration de la loi de refermeture qui est certainement beaucoup plus progressive que ne le suppose la
plasticité parfaite du modèle dans sa version actuelle. Une résistance à la traction de 5 MPa a été appli-
quée de manière à ce que les premières �ssures orthoradiales dans la matrice n'apparaissent qu'à environ
70 jours après le coulage, échéance pour laquelle le gon�ement mésoscopique induit par la RAG atteint
300 µm/m. Cette échéance est justi�ée par l'exploitation des mesures par �bre optique (partie 2.5.2.3)
qui montre l'apparition des premiers pics de déformations, synonyme d'une micro�ssuration du matériau.

3.4.1.4 Prédiction du comportement sous chargement uniaxial tardif du béton réactif

La totalité des paramètres matériaux du béton réactif étant connue (tableau 3.6), le modèle est théo-
riquement en capacité de prédire le comportement observé expérimentalement lorsque le béton réactif est
chargé en compression uniaxiale tardivement. Les résultats modélisés et expérimentaux sont comparés
dans la �gure 3.20.
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Figure 3.20 � Evolutions expérimentales des déformations du béton réactif libre de tout char-
gement puis soumis tardivement à une compression uniaxiale maintenue, et
confrontation avec les prédictions du modèle

Les déformations expérimentales et calculées par le modèle sont comparables, nous pouvons considérer
que le modèle d'homogénéisation parvient à prédire le comportement d'un béton réactif sous chargement
tardif.

Les particularités des évolutions des déformations liées au développement sous charge de la RAG mises en
évidence et discutées lors de l'analyse des résultats (partie 2.6) sont globalement assez bien reproduites.
Ainsi, dans le sens longitudinal, le modèle retrouve le �uage plus rapide du béton réactif durant les
premiers jours suivant la mise en charge induit par la refermeture des �ssures de RAG perpendiculaires
au chargement. La comparaison des déformations orthoradiales libres montrent que le modèle, bien que
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sous-estimant légèrement la �n de la période de chargement rend compte du report des gon�ements de la
direction chargée vers les directions libres, ainsi que de la cinétique de ce report. Le comportement dans
le sens longitudinal lors de la décharge est un peu moins bien estimé par le modèle, avec une légère sous
estimation de la recouvrance. Ces divers aspects sont certainement liés aux approximations de la loi de
traction utilisée pour modéliser l'apparition des micro-�ssures et leur refermeture. En e�et, la plasticité
est prise comme parfaite alors qu'un écrouissage légèrement négatif à l'ouverture et un durcissement lors
de la refermeture aurait été plus réaliste. Il s'agit là d'un piste d'amélioration possible à inscrire dans la
liste des perspectives.

3.4.1.5 Comparaison des états de contraintes, du �uage et de la �ssuration à l'interface
inclusion-matrice en fonction de la réactivité du béton et du cas de chargement

A�n d'approfondir la comparaison des prédictions du modèle d'homogénéisation et des résultats ex-
périmentaux (partie 2.5.2.3), les états de contraintes, les déformations de �uage et de plasticité du béton
réactif sous chargement tardif sont comparés à ceux des autres cas étudiés expérimentalement et modélisés.
La �gure 3.21 représente au niveau de la deuxième ligne, pour chacune des con�gurations expérimentales
modélisées, les contraintes e�ectives radiales (trait continu) et orthoradiales (traits pointillés) dans la
direction chargée (noir) et libre de se déformer (orange). Ces mêmes conventions de couleur indiquant la
localisation et la direction sont utilisées dans les troisième et quatrième ligne de la �gure, où sont respecti-
vement représentés les déformations de �uage (Maxwell + Kelvin-Voigt) et les déformations plastiques de
traction. Concernant ces dernières, seules les déformations plastiques orthoradiales ont été représentées.
La �ssuration en traction de l'inclusion, étant pour sa part autorisée, la déformation plastique de cette
dernière est représentée (vert) dans la direction chargée (trait continu) et libre (traits pointillés)

Dans le cas du béton non-réactif laissé libre pendant toute la durée du programme d'essais, l'absorption
d'eau suite à son immersion (t=2j) entraîne un diminution des contraintes de compression aux abords de
la matrice, cette contrainte avait été générée par le retrait de la matrice due au séchage occasionné par
les manipulations réalisées entre 1 et 2,5 jours.. Etant donné que les conditions de conservation durant les
28 premiers jours sont les mêmes pour toutes les con�gurations d'essais et que la RAG n'est pas initiée,
les comportements le sont aussi sur cette periode.

Dans le cas du béton non-réactif chargé à 139 jours, lors du chargement, l'intensité des contraintes de
compression radiales et orthoradiales à l'interface, orientées dans la direction de chargement, augmente,
entraînant une ampli�cation signi�cative du �uage dans cette direction. Le retour élastique du granulat
qui s'opère lors de la décharge du béton entraîne une diminution de la totalité des contraintes d'interface.

Dans le cas du béton réactif laissé libre de se déformer, le gon�ement du granulat entraîne des cinétiques
élevées d'évolutions des contraintes de compression radiales à l'interface, associées à des contraintes de
traction orthoradiales, qui toutes deux ont pour conséquence d'induire du �uage à l'interface. Une fois
que les contraintes de traction atteignent la valeur de la résistance à la traction de la matrice, elles
n'évoluent plus. La cinétique de �uage est dès lors atténuée. Dans l'inclusion, le gon�ement induit des
contraintes de traction qui atteignent rapidement sa résistance à la traction, et provoquent sa �ssuration.
Cette �ssuration est antérieure à l'apparition des premières �ssures dans la matrice (trait noir discontinu
du graphe des déformations plastiques).

Lorsque le béton réactif est chargé, le supplément de �uage engendré par le chargement va se super-
poser à celui induit par le développement de la RAG qui a débuté bien avant le chargement. Il en résulte
que le �uage du béton réactif est plus rapide, ce surplus de �uage voyant sa cinétique se réduire très
fortement avec la �n de la réaction. Le surplus de �uage est en lien avec l'augmentation du �uage radial
à l'interface dans la direction chargée. Ces observations numériques sont en accord avec les hypothèses
émises lors de l'exploitation des résultats expérimentaux (partie 2.5.2.3).

Le chargement de compression du béton réactif durant le développement de la réaction va entraîner
une diminution des déformations plastiques dans l'inclusion dans la direction chargée (équivalente à une
refermeture des micro-�ssures dans cette direction). Cette diminution se poursuit avec une cinétique mo-
dérée avant de se stabiliser (le saut au niveau du modèle est sans doute causé par une approximation lors
de la minimisation des résidus ; ce point mériterait lui aussi de plus amples investigations, il ne perturbe
toutefois pas trop la réponse du modèle). Lors de la décharge, les �ssures dans la matrice et l'inclusion
s'ouvrent à nouveau dans la direction verticale. Dans la direction libre, lors de la mise en charge à 139
jours, les déformations plastiques dans l'inclusion et la matrice augmentent légèrement, traduisant une
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ouverture des micro�ssures perpendiculairement au chargement. Par la suite, lorsque la réactions se déve-
loppe sous charge les �ssures verticales se développent avec une amplitude plus importante qu'auparavant,
traduisant ainsi le report des gon�ements de la direction chargée vers la direction libre.

In �ne, le modèle permet de prendre en compte non seulement la refermeture des �ssures induites par la
RAG dans le sens chargé, mais aussi l'ouverture supplémentaire dans la direction libre, de ce point de
vue la micro-mécanique implémentée dans le modèle d'homogénéisation permet de rester optimiste quant
à ses capacités prédictives.
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périmentales
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3.4.2 Application au barrage de Kariba

La seconde application du modèle concerne le barrage de Kariba (�gure 3.22), connu pour être atteint
de RAG (Charlwood 1994). Conçu par André Coyne, construit entre 1955 et 1959, et aujourd'hui exploité
par ZRA (Zambezi River Authority), ce barrage est situé sur le �euve Zambèze, à cheval sur la frontière
entre le Zimbabwe et la Zambie. La retenue d'eau formée par cet ouvrage s'étend sur 280 km, pour un
volume total de plus de 180 km3, ce qui en fait la plus grande retenue arti�cielle d'eau au monde en vo-
lume. Le stockage de l'eau est destiné à la production d'électricité. Pour cela, deux usines hydroélectriques
d'une puissance maximale totale de 2,13 GW sont situées au pied de l'ouvrage. Le barrage est une voute
à double courbure dimensionnée pour une vallée large. Ses principales caractéristiques géométriques sont
les suivantes (ZRA 2022) :

- Hauteur maximale au-dessus de la fondation : 128 m
- Longueur développée en crête : 617 m
- Ratio Longueur/Hauteur : 4,5
- Epaisseur de l'ouvrage en crête : 13 m
- Epaisseur de l'ouvrage en pied : 24 m
- Volume approximatif de béton : 1M m3

Figure 3.22 � Photographie depuis la rive droite du barrage de Kariba (Source interne à
Tractebel, 2015)

Deux importantes campagnes de travaux ont été e�ectuées sur l'ouvrage depuis sa mise en service. La
première, au cours du premier remplissage entre 1961 et 1962, a consisté en l'ajout d'une culée en rive
droite et de butons en sous-÷uvre dans la fondation qui traverse les zones de micaschistes et quartzites
jusqu'à un gneiss sain. Elle avait pour but de permettre un bon transfert des e�orts générés par l'ou-
vrage vers l'appui de rive. La seconde campagne, qui est actuellement en cours, consiste d'une part en
un élargissement de la fosse d'érosion en pied aval, creusée par le passage des crues, et d'autre part, en
une rénovation de l'évacuateur de crues a�ecté par la RAG pour assurer une utilisation �able de celui-ci
pour les 50 prochaines années.

Dans le cas du barrage de Kariba, les gon�ements induits par la RAG sont anisotropes. En e�et, les
déformations d'exhaussement de la crête induites par la réaction sont plus importantes que les défor-
mations radiales de la crête de l'ouvrage. Ces gon�ements perdurent encore aujourd'hui, mais restent
modérés. Ainsi, ils se traduisent au niveau de l'évacuateur, par un exhaussement de la crête de 85 mm
par rapport à sa mesure de référence en 1963, et d'un déport vers l'amont de 40 mm pour la même
période.
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Tractebel, avec le soutien du Maître d'Ouvrage, a proposé en 2011 aux membres du Comité Technique A
de la Commission Internationale des Grands Barrages de prendre le barrage de Kariba comme base d'un
exercice pour la simulation du comportement d'un barrage a�ecté par la RAG (Noret & Molin 2013).
L'application du modèle développé dans cette thèse au barrage de Kariba, telle que présentée dans ce mé-
moire, s'inspire fortement de l'exercice proposé par ce benchmark. Toutefois, les résultats de la campagne
d'essais sur carottes de l'ouvrage datant de 2019 sont également utilisés, a�n de proposer une simula-
tion qui tienne compte des di�érentes formulations de béton utilisées pour cet ouvrage (Nicot et al. 2019).

Cette application sur ouvrage se divise en quatre parties. Dans la première, les hypothèses de modé-
lisation seront exposées. Dans la deuxième partie, nous présenterons les données d'auscultation utilisées
dans cette modélisation, à savoir le déplacement radial d'une cible géodésique, nommé T434 et se situant
en crête de l'ouvrage au niveau de l'évacuateur, ainsi que les mesures de nivellement réalisées au niveau
de la crête. Les paramètres du modèle, calés a�n de retrouver le comportement irréversible de l'ouvrage
entre 1963 et 1995, seront présentés dans une troisième partie. Les mêmes valeurs de ces paramètres
seront utilisées pour prédire le comportement de l'ouvrage de 1995 à 2010. Les résultats obtenus seront
alors comparés aux déplacements réels enregistrés durant cette période dans la quatrième partie. Dans
cette dernière partie, nous discuterons aussi de l'in�uence du �uage sur le développement de la réaction
au sein de l'ouvrage, ainsi que les conséquences sur le champ de contraintes dans l'ouvrage.

3.4.2.1 Présentation des hypothèses de modélisation

Nous allons tout d'abord introduire les di�érentes hypothèses de modélisation. Dans un premier temps,
les choix e�ectués a�n d'obtenir le maillage numérique de l'ouvrage et de sa fondation seront présentés.
Dans un second temps, les di�érents chargements imposés à ce maillage, ainsi que leur chronologie d'ap-
plication, seront détaillés. En�n, les paramètres des di�érents matériaux utilisés seront listés.

3.4.2.1.1 Présentation de la géométrie du modèle

Le maillage utilisé dans la modélisation du barrage de Kariba est présenté dans la �gure 3.23. Ce
maillage peut être divisé en 4 sous-ensembles, qui sont la fondation, le corps du barrage, l'évacuateur, et
le joint au contact barrage/fondation. Nous verrons par la suite que le modèle et les paramètres matériaux
utilisés dépendent de ces sous-ensembles. Le maillage des 3 premiers sous-ensembles utilise des éléments
massiques tétraédriques qui dé�nissent un volume entre 4 n÷uds. Des éléments de type joint permettent,
quant à eux, de modéliser le contact entre l'ouvrage et la fondation. L'interpolation entre les di�érents
n÷uds est linéaire.

Culée (1000 éléments)

Barrage (12256 éléments)

Evacuateur (2970 éléments)

Fondation (4431 éléments)

Joint au contact (580 éléments)

x

y

z

Figure 3.23 � Visualisation de la totalité du maillage utilisé dans l'application du modèle au
barrage de Kariba

157



� Conditions aux limites et maillage de la fondation

Les déplacements de la fondation sont bloqués dans les directions normales aux faces qui dé�nissent
ses limites. A�n que ces conditions aux limites n'aient pas d'impact sur le comportement de l'ouvrage,
celles-ci doivent être su�samment distantes de l'ouvrage. Il a donc été décidé de modéliser la limite de la
fondation à 150 m autour de l'ouvrage dans le sens rive à rive et en profondeur, et à 200 m dans le sens
amont-aval. La géométrie du terrain naturel de la fondation s'inspire de la topographie réelle. Cependant,
a�n de simpli�er sa représentation, la fosse d'érosion n'est pas représentée. Ce choix est justi�é par le
fait que celle-ci n'a pas d'in�uence sur le comportement mécanique de l'ouvrage selon Oukid et al. (2019).

� Maillage du barrage

La géométrie du barrage est construite directement à partir des équations de conception d'origine de la
voute qui sont de type limaçon de Pascal pour les parements aval (équation 3.65) et amont (équation
3.66).

RAV = 680, 6 + 0, 315z − 3, 67

104
z2 − (1− cos(ϕ))

(
1740− 7, 058z − 8.93

103
z2 +

3, 75

106
z3
)

(3.65)

RAM = 608, 4 + 1, 289z − 2, 473
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452, 7− 2.44
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z − 3, 100

102
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3, 328

106
z3
)

(3.66)
Comme schématisé dans la �gure 3.24, ces équations permettent de décrire la géométrie du barrage en
déterminant les coordonnées de tous les points, ou n÷uds du modèle numérique, situés sur les parements
de l'ouvrage. Leurs coordonnées sont dé�nies à partir de la distance du parement aval RAV et amont
RAM au point de référence de l'ouvrage. Elles correspondent à z qui est l'altitude du rayon en pied
à laquelle 1000 pieds sont retranchés (z = altitude˘1000), et à l'angle ϕ qui permet de positionner le
point angulairement dans le repère dé�nissant le barrage, comme le montre la �gure 3.24. Le barrage est
composé de 40 plots répartis régulièrement sur un angle total de 144,68◦.

VUE DE LA CRETE VUE EN COUPE

Point de référence

+72,34°-72,34°

Clé de voute 

Cercle de référence 

Largueur d'un plot (3,67°)

X

Y

X

Z

Coupe à l'angle Point de référence

Figure 3.24 � Di�érentes vues faisant apparaître les paramètres intervenant dans les équa-
tions dé�nissant les géométries des parements amont et aval du barrage de
Kariba

Le maillage du barrage utilisé dans cette application est présenté dans la �gure 3.25. La position du
contact béton/fondation a été déterminée grâce aux plans de coupe de l'ouvrage fournis par Tractebel
(prise en compte des fouilles du barrage telles que réalisées). Le maillage du barrage est composé de 4
éléments dans l'épaisseur de la voute et de 10 éléments dans sa hauteur, nombre réduit à 6 pour la section
de l'ouvrage située sous l'évacuateur. Un seul élément est disposé dans la largeur du plot, sauf pour les
plots de rives, ainsi que ceux situés de part et d'autre de l'évacuateur qui sont maillés plus �nement.

� Maillage de la culée et de l'évacuateur

Même si la géométrie de l'évacuateur est simpli�ée, les 6 passes et les parties en porte-à-faux sont néan-
moins représentées. La culée en rive droite est aussi modélisée. Aucun joint n'est modélisé entre ces deux
volumes et celui formé par le barrage.
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Figure 3.25 � Maillage détaillé du barrage et de l'évacuateur du modèle numérique du barrage
de Kariba

� Maillage du joint au contact

Le joint est présent sur la totalité du contact entre la fondation et le barrage. Ce joint est également
présent au contact entre la fondation et la culée.

3.4.2.1.2 Présentation des chargements appliqués sur l'ouvrage

Le présent calcul est e�ectué en contraintes totales. Par simpli�cation, les sous pressions présentes au
contact et dans la fondation ne sont pas prises en compte. Le chargement présent dans cette modélisation
correspond à une combinaison du poids propre non clavé, de la poussée hydrostatique de la retenue, et
d'un chargement thermique.

� Poids propre non clavé

Les barrages voutes sont construits par plots indépendants. Une opération de clavage (injection des joints
entre plots) est réalisée une fois les plots achevés a�n que les e�ets d'arc puissent se développer (la struc-
ture est alors monolithique). Les contraintes dues au poids propre de l'ouvrage sont donc principalement
verticales puisqu'il n'y a pas de transfert de charges d'un plot sur l'autre avant clavage.

Cet état de contraintes initial, correspondant au � poids propre non clavé �, est simulé en utilisant
une loi de comportement orthotrope pour le béton. Le poids propre est seulement appliqué sur le volume
du barrage, qui comprend la culée, et sur le volume de l'évacuateur de crues. Le poids propre de la fon-
dation n'est, quant à lui, pas pris en compte. Le champ de contraintes ainsi obtenu est introduit dans le
modèle numérique comme un champ de contraintes initial et les chargements ultérieurs (hydrostatique,
thermique, RAG) sont appliqués avec l'utilisation, pour le matériau béton, du modèle d'homogénéisation
non-linéaire développé dans cette thèse.

� Poussée hydrostatique

La poussée hydrostatique que génère la retenue sur l'ouvrage est appliquée sur la totalité du parement
amont, sur les parties en porte-à-faux et les passes de l'évacuateur. Celle que génère le niveau d'eau aval
du Zambèze est considérée comme négligeable. La surface d'application de la poussée hydrostatique est
représentée dans l'encart de la �gure 3.26. La pression hydrostatique appliquée en tout point de cette
surface est alors égale à :

Phydro =

{
0 si z ≥ zretenue

ρeau × g × (zretenue − z) si z < zretenue
(3.67)

Où z représente la cote du point, zretenue la cote de la retenue qui varie en fonction du temps, g la
constante gravitationnelle (9,81 m/s2), et ρeau la masse volumique de l'eau (1000 kg/m3).
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Figure 3.26 � Evolution réelle de la cote de retenue journalière relevée par ZRA et évolution
modélisée

Les évolutions réelle et modélisée du niveau de la retenue (zretenue) sont représentées sur la �gure 3.26.
La modélisation reproduit les variations les plus signi�catives. Ainsi, durant les périodes de faibles va-
riations, le niveau d'eau modélisé correspond au niveau moyen développé sur la période considérée. Le
premier remplissage, qui a débuté en janvier 1959 et s'est terminé en juin 1963, est modélisé. La �n du
remplissage correspond à la hauteur d'eau maximale modélisée. A cette échéance, le niveau du lac de
Kariba est alors de 487,5 m.

� Température

Le barrage de Kariba se situant dans une région au climat tropical, les variations de température annuelles
enregistrées dans les données d'auscultations demeurent faibles. Par conséquent, la température de 27◦C
est imposée comme uniforme et constante dans l'ouvrage et la fondation. Cette valeur correspond à celle
des consignes du benchmark (Noret and Molin 2013).

� Degré de saturation

Nous verrons sur les données d'auscultation que les premiers signes de RAG ne sont visibles qu'une fois le
premier remplissage terminé. Ainsi, le degré de saturation est pris égal à 0 avant cette date, permettant
ainsi de bloquer l'avancement chimique de la réaction dans le modèle, et donc les e�ets de la RAG sur
le comportement de l'ouvrage. Une fois le remplissage achevé, le niveau de la retenue variant peu (�gure
3.26), le béton est considéré comme totalement saturé dans l'ensemble du barrage et de l'évacuateur.
Les e�ets sur le comportement du béton que pourraient avoir les variations du degré de saturation dans
les zones de l'ouvrage soumises aux �uctuations de la cote de la retenue d'eau ne sont pas prises en compte.

� Chronologie des chargements

Le calcul numérique est e�ectué sur 52 ans avec un pas de temps d'une demi-année. Le temps 0 du calcul
numérique correspond à janvier 1958, soit un an avant le début du remplissage. Le poids propre non clavé
est appliqué sur le premier pas de temps du calcul. Le chargement hydrostatique a débuté en janvier 1959,
ce qui correspond donc à l'année 1 du calcul numérique. La �n du remplissage en juin 1963 correspond
numériquement à 5,5 ans.

3.4.2.1.3 Présentation des paramètres matériaux

Trois matériaux sont utilisés dans la modélisation du barrage de Kariba. Les paramètres de ces
matériaux sont présentés en suivant.
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� Paramètres matériau de la fondation

Le matériau utilisé pour la fondation est purement élastique isotrope. Les propriétés élastiques utilisées
sont celles de l'énoncé du benchmark sur lequel s'appuie cette modélisation. Elles sont détaillées dans
le tableau 3.7. Comme déjà énoncé dans les hypothèses de modélisation portant sur les chargements, le
poids propre de la fondation et son coe�cient de dilatation thermique ne sont pas considérés.

Tableau 3.7 � Paramètres matériaux utilisés pour la fondation

Module d'élasticité (E) 10 GPa
Coe�cient de Poisson (ν) 0,20
Coe�cient de dilatation (α) Non considéré

Masse volumique (ρ) Non considéré

� Paramètres matériau du joint

Le joint au contact entre l'ouvrage et la fondation est un modèle de joint dilatant avec un critère de
rupture de type Mohr-Coulomb. Le même modèle et les mêmes paramètres matériaux sont utilisés sur la
totalité du joint. Ces paramètres sont repris de la solution 9 proposée dans le benchmark (Noret & Molin
2013) et sont présentés dans le tableau 3.8.

Tableau 3.8 � Paramètres du joint au contact de type Mohr-Coulomb

Angle de frottement limite (ϕ) 45 ◦

Raideur normale (Kn) 50 GPa/m
Raideur tangentielle (Ks) 50 GPa/m

Cohésion (c) 0 MPa

� Paramètres matériau du barrage et de l'évacuateur

Le modèle d'homogénéisation non-linéaire mis au point dans cette thèse est utilisé pour modéliser le
comportement du barrage et de l'évacuateur. Le paramétrage de ce modèle nécessite de connaître la
formulation du béton utilisé, notamment a�n de déterminer la fraction volumique d'inclusions, ainsi que
ses paramètres élastiques et plastiques.

Lors de la construction, plusieurs formulations de béton ont été employées. Pour le corps du barrage,
le dosage en ciment moyen était de 195 kg/m3. Sans information complémentaire pour la culée, celle-ci
ayant été construite peu de temps en �n de construction du barrage, nous considérerons un dosage en
ciment similaire. Pour l'évacuateur, un dosage en ciment plus élevé de 285 kg/m3, ainsi que des granulats
de taille plus petite ont été utilisés (Henry 1961). Le rapport eau sur ciment, E/C, de ces bétons oscille
entre 0,5 et 0,6.

En considérant une densité du ciment égale à 3,1 et un rapport E/C moyen de 0,55, la matrice cimentaire
représente alors 17% du volume du béton du barrage et 25% pour celui de l'évacuateur. Des granulats
de gros diamètre ont été utilisés pour la construction du barrage de Kariba. Ce sont ces granulats qui
sont principalement à l'origine des gon�ements de l'ouvrage. L'étude des carottes du barrage de Kariba
e�ectuée au LMDC a permis de déterminer que les granulats dont le diamètre est supérieur à 20 mm
représentent 60% du volume total des granulats (Nicot et al. 2019). Seuls ces granulats sont considérés
comme des inclusions dans le modèle. Le mortier, associant la matrice cimentaire et les granulats de taille
inférieure à 20 mm, constitue dès lors la matrice au sens du modèle d'homogénéisation. Par conséquent,
la fraction volumique d'inclusions dans le modèle est de 50% pour le béton modélisé du barrage, et de
45% pour celui de l'évacuateur.

Les granulats du béton du barrage de Kariba proviennent d'une carrière de gneiss (Henry 1961). En
considérant que leur masse volumique est de 2700 kg/m3 (STRUCTX 2022), et en reprenant les hy-
pothèses du paragraphe précédent, les masses volumiques des bétons peuvent être approximées à 2543
kg/m3 et 2470 kg/m3, respectivement pour le béton du barrage et celui de l'évacuateur. Ces valeurs sont
proches de celles obtenues sur carottes, où une masse volumique moyenne de 2484 kg/m3 a été mesurée
(Nicot et al. 2019). A�n de ne pas trop s'éloigner des consignes du benchmark, où la valeur considérée
était de 2350 kg/m3, tout en restant proche de celle déterminée lors de la campagne d'essais sur carottes,
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une masse volumique de 2400 kg/m3 est appliquée sur l'intégralité de l'ouvrage. Cette valeur permet de
calculer le poids propre non-clavé de l'ouvrage. Le module d'élasticité des inclusions de gneiss est pris
égal à 50 GPa et leur coe�cient de Poisson à 0,25 (STRUCTX 2022). Le coe�cient de Poisson de la
matrice est de 0,2.

A�n d'obtenir un module d'élasticité du béton égal à 22 GPa, qui est la valeur fournie dans les consignes
du benchmark (Noret & Molin 2013), le module d'élasticité de la matrice, à savoir la partie mortier, des
deux bétons modélisés est déterminé grâce au modèle d'homogénéisation non-linéaire, par analyse inverse.
Les valeurs de module d'élasticité obtenues sont de 11,5 GPa pour la matrice du béton du barrage et de
12,8 GPa pour celle du béton de l'évacuateur, davantage dosée en ciment.

Les contraintes de compression dans un barrage, d'une valeur maximale de l'ordre de 8 à 10 MPa, n'étant
jamais supérieures à la résistance à la compression du béton ; ici mesurée à 57 MPa sur les carottes
prélevées sur ouvrage, la plasticité en compression n'est pas prise en compte. La résistance à la traction
de la matrice est prise égale à 3 MPa. Cette valeur correspond à celle issue des essais de �exion sur des
éprouvettes cylindrique issues de carottes de béton, (Nicot et al. 2019). Pour rappel, nous avons vu que
les résistances à la traction de la matrice et du matériau homogénéisé sont similaires, quelle que soit la
fraction d'inclusion. A�n de faciliter le paramétrage du modèle, la résistance à la traction des inclusions
est prise égale à celle de la matrice.

Les paramètres matériaux des deux bétons modélisés sont récapitulés dans le tableau 3.9. Dans les deux
cas, la matrice est considérée visco-élasto-plastique et les inclusions élastiques. Les paramètres matériaux
liés à la RAG et au �uage étant calés à partir des données de l'auscultation, ils seront présentés dans la
partie portant sur le calage du comportement réel du barrage.

Tableau 3.9 � Paramètres de formulation, élastiques et plastiques du béton du barrage et de
l'évacuateur

Barrage Ev

Paramètres de formulation

Fraction volumique d'inclusions (ϕi) 0,50 0,45
Masse volumique (ρ) 2400 kg/m3

Paramètres élastiques

Module d'élasticité des inclusions (Ei) 50 GPa
Coe�cient de Poisson des inclusions (νi) 0,25
Module d'élasticité de la matrice (Em) 11,5 GPa 12,8 GPa
Coe�cient de Poisson de la matrice (νm) 0,2

Paramètres thermiques

Coe�cient de dilatation (α) Non considéré

Paramètres hydriques

Degré de saturation (matrice et inclusions) (Sr)

{
0 si t < 5, 5 ans

1 si t > 5, 5 ans

Paramètres plastiques

Résistance à la traction des phases (Rt) 3 MPa
Résistance à la compression (Rc) Non considérée

Paramètres de �uage et de gon�ements
déterminés lors du calage sur le comportement mesuré

3.4.2.2 Données d'auscultation utilisées dans la modélisation du barrage de Kariba

Le modèle mis au point dans cette thèse doit permettre de reproduire le comportement réel du bar-
rage de Kariba. La particularité de ce modèle étant de prendre en compte le couplage entre la RAG
et le �uage, nous nous concentrerons sur le comportement mécanique de l'ouvrage une fois le premier
remplissage terminé, lorsque les conditions nécessaires à la réaction sont présentes.

Dans le cas du barrage de Kariba, les déplacements irréversibles sont caractéristiques du développe-
ment de la RAG. Ainsi, depuis le milieu des années 60, un exhaussement de la crête, associé à un déport
vers l'amont de celle-ci, est observé. Cependant, ces gon�ements sont fortement anisotropes. En e�et, la
déformation verticale de la crête, qui correspond à la direction libre pour le gon�ement, est bien plus
importante que les déformations radiales, qui sont une conséquence du gon�ement des arcs dans le sens
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rive-à-rive, c'est-à-dire selon la direction chargée (les arcs étant bloqués en rive, l'allongement des arcs se
traduit par un déport vers l'amont). La validation du modèle repose donc notamment sur sa capacité à
reproduire cette anisotropie.

De nombreux instruments d'auscultation sont installés dans le barrage de Kariba. Pour cette valida-
tion, comme lors du benchmark (Noret & Molin 2013), nous nous focaliserons sur le déplacement radial
d'une cible géodésique, nommée T434, située sur la crête au niveau de l'évacuateur, et l'exhaussement
de la crête qui est donné par 11 points de nivellement répartis sur sa longueur. La �gure 3.27 présente
le n÷ud du modèle le plus proche de la position réelle du point T434, ainsi que ceux situés en crête aval
qui sont les plus proches des points de nivellement de la crête. Les déplacements de ces n÷uds calculés
par le modèle seront comparés aux déplacements mesurés correspondants (�gures 3.28 et 3.29).

VUE DE LA CRETE
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33-35

27-29
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6-8

Ligne de crête étudiée

Figure 3.27 � Positions des n÷uds pour lesquels les déplacements seront calculés par le mo-
dèle, puis comparés aux déplacements réels

L'évolution du déplacement radial mesuré du point T434 depuis la �n du premier remplissage jusqu'en
2010 est présentée dans la �gure 3.28. Dans cette �gure, un déplacement négatif traduit un déplacement
de la voute vers l'amont. Le déplacement mesuré est représenté par la courbe noire. Il peut être dé-
composé comme la somme d'une composante réversible et d'une composante irréversible. La composante
réversible est elle-même décomposée en deux composantes : une composante hydrostatique H (courbe
bleue) représentant les déplacements réversibles causés par les variations de cote de la retenue, et une
composante saisonnière S (courbe rouge) représentant les déplacements réversibles induits par les va-
riations thermiques saisonnières. La composante irréversible ou composante temporelle T rassemble le
reliquat des déplacements non cités précédemment, notamment les déplacements purement irréversibles
comme un gon�ement ou un glissement, mais également les bruits liés à la mesure (autres facteurs en-
vironnementaux, erreur de mesure, précision du capteur . . .). Cette décomposition est appelée modèle
HST (Hydrostatique Saisonnier Temporel) du signal mesuré. Il est largement utilisé dans l'ingénierie des
barrages.

La composante hydrostatique est représentée par une fonction polynomiale de la cote de la retenue.
La composante saisonnière est représentée par une combinaison de fonctions trigonométriques dont la pé-
riodicité est d'un an. Pour cette validation, deux combinaisons de fonctions ont été utilisées, l'une entre
1963 et 1989, l'autre entre 1989 et 2010, elles sont présentées dans l'encart de la �gure 3.28. Les di�é-
rents coe�cients de ces fonctions, saisonnière et hydrostatique, sont déterminés via le logiciel CONDOR
développé par Tractebel. Le déplacement irréversible (composante temporelle du modèle HST incluant
le bruit de mesure), qui est majoritairement causé par le développement de la RAG, est alors déduit en
retranchant les composantes hydrostatique (H) et saisonnière (S) pour chaque mesure, comme considéré
lors du benchmark. Ce déplacement irréversible sera utilisé pour calibrer et valider le modèle

Durant les dix premières années suivant la �n du remplissage, les déplacements irréversibles sont né-
gligeables. Par la suite, un déplacement du point T434 vers l'amont est visible. Il traduit la présence d'un
gon�ement de l'ouvrage induit par la RAG. La cinétique est maximale entre 1977 et 1983 environ, puis
diminue progressivement. En 2010, soit 40 ans après les premiers signes de RAG, la dérive du point T434
se poursuit, mais avec une vitesse moindre.

L'exhaussement des points de nivellement en crête depuis la �n du remplissage sont présentés dans
la �gure 3.29. Cette �gure présente les mesures brutes corrigées des composantes saisonnière et hydrosta-
tique des modèles HST. Les courbes vertes représentent l'évolution des déplacements des points situés au
niveau de l'évacuateur, et celles en rouge et bleu respectivement de ceux situés en rives gauche et droite
de l'ouvrage.
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Figure 3.28 � Evolutions des déplacements radiaux totaux du point T434 et des composantes
hydrostatique (H en bleu), saisonnière (S en rouge) et irréversible (T en vert).

Contrairement aux déplacements radiaux, les déplacements induits par la réaction sur le nivellement
de la crête débutent dès la �n du remplissage. De manière similaire à la cible T434, leurs cinétiques
augmentent après l'initiation de l'exhaussement dû à la RAG, puis diminuent progressivement avec le
temps. L'amplitude des gon�ements dépend évidemment de la hauteur du plot sur lequel est située la
cible. Ainsi, plus les cibles sont proches des rives, plus l'exhaussement est faible. Cependant, cette logique
n'est pas respectée pour les cibles situées au droit de l'évacuateur, où un exhaussement plus fort est
visible. Une cinétique et un potentiel de gon�ement di�érents dans le corps du barrage et l'évacuateur
seront donc considérés. Ceci est cohérent avec le fait que deux formulations de béton ont été utilisées,
une pour le corps du barrage et une seconde pour l'évacuateur, avec pour ce dernier une proportion de
ciment plus importante et des granulats de taille plus petite.
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Figure 3.29 � Exhaussement des points de nivellement situés sur la crête de l'ouvrage
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3.4.2.3 Calage des paramètres de �uage et de gon�ement de RAG du modèle sur le com-
portement réel du barrage entre 1963 et 1995

Dans cette modélisation, nous considérons que seule la matrice �ue. Les inclusions, à savoir les gra-
villons de diamètre supérieur à 20 mm, ne �uent qu'à une échelle géologique. Le barrage de Kariba ne
montrant pas de signes de RSI, seul un potentiel de gon�ement de l'inclusion est envisagé a�n de modéliser
la RAG. Ainsi, dans le modèle, les paramètres de �uage de la matrice τfl,m, kflM,m, kflK,m, respective-
ment le temps caractéristique de �uage et les coe�cients de �uage de Maxwell et de Kelvin-Voigt, et les
paramètres chimiques dans l'inclusion τ ch,i, P ch,i, qui sont respectivement son temps caractéristique et
son potentiel de gon�ement, seront utilisés. Ces paramètres sont déterminés de sorte à ce que les com-
portements mesuré et modélisé de l'ouvrage soient similaires sur la période de calage, entre 1963 et 1995.

La partie expérimentale de cette thèse a montré que l'amplitude du �uage est fortement impactée par
le développement de la RAG, et que, lorsque le béton est chargé, les gon�ements sont reportés dans les
directions libres. Le modèle prenant en compte ce couplage, les potentiels de �uage et de gon�ement
ne peuvent être déterminés séparément. A contrario, les temps caractéristiques de ces phénomènes ne
sont pas interdépendants. Ils sont donc déterminés en premier. En e�et, dans le modèle, la vitesse de
gon�ement dépend d'un avancement chimique. Ce dernier est piloté par un temps caractéristique qui est
indépendant des conditions de chargement.

3.4.2.3.1 Détermination des temps caractéristiques de la réaction

Comme indiqué suite à l'analyse des évolutions des exhaussements de crête, deux temps caractéris-
tiques de la RAG sont déterminés : l'un pour le béton de l'évacuateur, l'autre pour le béton du barrage.
Le calage de leurs valeurs s'appuie sur les relevés d'exhaussement de la crête.

Pour chaque point, la déformation est calculée à partir du déplacement rapporté à la hauteur du plot
sur lequel il se situe. Une déformation moyenne est ensuite calculée à partir des déformations de tous les
points. Cette évolution moyenne est alors normalisée sur la période de calage, a�n qu'elle soit égale à 0
à la �n du remplissage et à 1 à la �n de la période de calage, soit en 1995. L'évolution de la déformation
normalisée moyenne est représentée par les ronds noirs dans la �gure 3.30. Une déformation moyenne de
l'exhaussement des points situés au droit de l'évacuateur est aussi calculée. Sa valeur est normalisée par
rapport à la valeur de la déformation moyenne de l'exhaussement de crête, et son évolution est représentée
par des ronds verts sur cette même �gure. On remarque alors que le surplus de gon�ement au niveau
de l'évacuateur s'e�ectue entre 1969, soit 6 ans après la �n du remplissage, et 1979. Cela signi�e que la
réaction dans l'évacuateur est plus rapide que dans le reste du barrage, et que, par conséquent, le temps
caractéristique du béton de l'évacuateur sera plus faible.
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Deux avancements chimiques, eux aussi normalisés sur la période, sont calculés en prenant en compte
l'in�uence de la température (équation 3.63). L'avancement chimique normalisé du béton de l'évacuateur
est multiplié par 1,25 pour correspondre à la valeur de la déformation normalisée en 1995 déterminée à
partir des mesures. Le choix des valeurs des temps caractéristiques est alors e�ectué de manière à ce que
les avancements chimiques et les déformations normalisées correspondantes aient une évolution similaire
(�gure 3.30). Ainsi, des temps caractéristiques (τfl,m) de 50 ans et de 30 ans respectivement pour les
bétons du barrage et de l'évacuateur permettent de caler les courbes du modèle sur celles des déformations
normalisées issues des relevés in situ. Rappelons que deux hypothèses ont été avancées pour expliquer une
réaction plus rapide dans l'évacuateur. La première concerne la formulation du béton de l'évacuateur,
où le dosage en ciment est supérieur à celui du reste de l'ouvrage, ce qui entraîne une quantité plus
importante d'alcalins. En associant cela au fait que, dans ce béton, les granulats sont de plus petite taille,
et par conséquent la di�usion des alcalins vers les sites réactifs y est facilitée. L'altération chimique des
granulats dans le béton de l'évacuateur serait ainsi plus rapide. La deuxième hypothèse est la géométrie
de l'évacuateur associée à sa position. En e�et, les passes de l'évacuateur sont la majorité du temps
immergées et le c÷ur du béton dans cette partie de l'ouvrage est moins éloigné de l'eau. La saturation est
donc plus homogène dans cette zone. La RAG dépendant fortement du degré de saturation, son initiation
dans l'évacuateur se produit avant celle dans le reste du barrage.

3.4.2.3.2 Détermination du potentiel de gon�ement et des paramètres de �uage

Les valeurs des paramètres restants, à savoir le potentiel de gon�ement (P ch,i) et ceux de �uage(τfl,m,
kflM,m, kflK,m), sont déterminées à partir du calage des évolutions des déplacements irréversibles du mo-
dèle sur celles mesurés. Ces paramètres sont présentés dans le tableau 3.10 et le calage des évolutions des
déplacements du modèle sur les évolutions des déplacements mesurés est présenté dans la �gure 3.31. Il
est important de noter que le déplacement irréversible modélisé est calculé en retranchant au déplacement
total, un déplacement déterminé par un calcul purement élastique simulant la réponse de l'ouvrage sous
le seul chargement hydrostatique (la composante thermique saisonnière est négligée).

Tableau 3.10 � Paramètres de �uage et chimique du béton du barrage et de l'évacuateur

Barrage Evacuateur

Paramètres de �uage

Temps caractéristiques de �uage (τfl,m) 0,003 ans

Coe�cient de �uage de Maxwell (kflM,m) 0,05

Coe�cient de �uage de Maxwell (kflK,m) Non considéré

Paramètres de �uage

Temps caractéristique de réaction (τ ch,i) 50 ans 30 ans

Potentiel de gon�ement chimique(P ch,i) 0,006 µm/m ans 0,009 m/m

Paramètres thermiques

Comme aucune donnée expérimentale sur le �uage du béton du barrage n'est disponible, son temps ca-
ractéristique (τfl,m) est pris égal à celui déterminé lors du calage du modèle sur les données des essais
expérimentaux de la thèse (partie 3.4.2), soit 15 jours. Le but de cette modélisation étant de démontrer la
capacité du modèle à prédire le comportement irréversible à long terme du barrage, le �uage de Kelvin-
Voigt n'est pas pris en compte (kflK,m=0). En e�et, celui-ci est réversible et se produit à court terme,
durant les premiers de jours de �uage. Il peut être considéré comme quasiment instantané en comparaison
du pas de temps de calcul et du temps caractéristique considéré. Le coe�cient de Maxwell (kflM,m) est
pris égal à 0,05. Cette valeur peut sembler faible, mais reste cohérente. En e�et, lors de la présentation
du modèle d'homogénéisation pour ce barrage, nous avons dé�ni que les inclusions étaient les gravillons
de diamètre supérieur à 20 mm. Par conséquent, la matrice modélisée s'apparente à un béton dont 65%
du volume est occupé par des granulats. Son coe�cient de �uage est probablement plus faible que si
une matrice de mortier avait été considérée, comme dans le cas de la première application en lien avec
le programme d'essais de la thèse, où le sable ne représente que 45% du volume. De plus, le béton du
barrage étant faiblement dosé en ciment, son �uage pourrait en être diminué.

Pour le potentiel de gon�ement (P ch,i), des valeurs de 0,006 et 0,009 µm/m sont respectivement choisies
dans les bétons du barrage et de l'évacuateur, la justi�cation quant à la valeur supérieure pour le béton
de l'évacuateur ayant été apportée précédemment.
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Figure 3.31 � Calage des évolutions des déplacements irréversibles radiaux du point T434
(a) et des exhaussements (b) du modèle sur les évolutions des déplacements
irréversibles mesurés sur le barrage

On note sur la �gure 3.31 que les déplacements irréversibles modélisés durant les premières années après
la �n du remplissage présentent des cinétiques supérieures à celles mesurées. Une latence d'environ 10 ans
est observée au niveau de l'ouvrage. Cette di�érence peut s'expliquer par l'hypothèse d'une saturation
totale du béton dans la modélisation (Sr=1), et cela dès la �n du remplissage. Par conséquent, la vitesse
d'avancement chimique prise en compte dans le modèle est surévaluée pour cette première période. Dans
la réalité, cette saturation est plus progressive ce qui entraîne un démarrage de la réaction chimique plus
lent dans les premières années qui suivent le remplissage, et par conséquent, un gon�ement moins rapide.
Une perspective à ce travail serait donc de modéliser le comportement de l'ouvrage en prenant en compte
la di�usion hydrique dans le béton et les variations associées de saturation du béton.

3.4.2.4 Prédiction du comportement de l'ouvrage sur la période 1995 � 2010 et impact du
couplage RAG/Fluage

Après avoir calé les valeurs des paramètres de �uage et de RAG à l'aide des mesures relevées sur le
barrage entre la �n de son remplissage et l'année 1995, nous allons véri�er l'aptitude du modèle d'homo-
généisation à reproduire l'évolution de son comportement entre 1995 et 2010.

Les prédictions du modèle porteront sur les mêmes points de mesures relevés que ceux utilisés pour
le calage, à savoir les déplacements irréversibles radiaux du point T434 et les points de la crête montrant
un exhaussement. Les résultats d'un calcul du comportement de l'ouvrage avec le même modèle et les
mêmes paramètres, mais où cette fois-ci le �uage n'est pas pris en compte sont également présentés.
Dans cette deuxième modélisation, la matrice est donc simplement élasto-plastique, sans considération
des composantes visqueuses de �uage. La confrontation de ces deux prédictions du modèle permet de
comprendre l'impact du couplage entre le �uage et la RAG sur les déplacements de l'ouvrage. En�n,
l'évolution des contraintes au sein de l'ouvrage calculées par le modèle sera également discutée.

3.4.2.4.1 Déplacements radiaux du point T434

Les déplacements radiaux modélisés (courbe vert foncée épaisse) et mesurés (courbe vert clair �ne),
ainsi que celui modélisé dans le cas d'une matrice uniquement élasto-plastique (courbe rouge) sont pré-
sentés dans la �gure 3.32.

Sur la totalité de la période, les déplacements modélisés et mesurés suivent la même tendance et sont
du même ordre de grandeur. Le modèle semble donc capable de reproduire la cinétique et les amplitudes
d'évolution du déplacement irréversible en fonction de la cote de la retenue et du développementde la
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RAG. On constate notamment qu'un niveau d'eau élevé (comme de 1974 à 1982 ou de 1997 à 2005),
et par conséquent des contraintes dans les arcs plus importantes, a pour e�et d'atténuer la cinétique de
déplacement radial dû à la RAG.
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Figure 3.32 � Déplacements radiaux irréversibles du point T434 sur la totalité de la période
traitée dans cette application (1963-2010), avec calage entre 1963 et 1995 et
prédiction entre 1995 et 2010 du modèle d'homogénéisation

Les déplacements radiaux prédits par le modèle dans le cas où la matrice est seulement élasto-plastique
sont plus importants que ceux dans le cas visco-élasto-plastique. Dans ce dernier cas, le �uage du béton
permet de compenser une partie des gon�ements induits par la RAG dans le sens rive à rive, corres-
pondant à la direction des contraintes de compression les plus fortes. Par conséquent, si le gon�ement
dans cette direction est moins important, alors le déport de la crête vers l'amont qui en résulte, est lui
aussi atténué. La di�érence de comportement se produit majoritairement durant les premières années.
Après 30 ans de gon�ement, les deux cinétiques de gon�ement sont similaires avec et sans �uage de la
matrice. Cette confrontation met en évidence la nécessité de prendre en compte les e�ets du �uage et de
son couplage avec la RAG pour améliorer les prédictions du comportement de l'ouvrage, en particulier
durant la période qui suit son remplissage.

3.4.2.4.2 Exhaussement de la crête

Les évolutions en fonction du temps des déplacements modélisés (courbes continues) et mesurés (sym-
boles) des nombreux points situés en crête sont présentés sur la �gure . Ces mêmes résultats sont également
exposés pour quelques échéances en fonction de leurs positions sur la longueur développée de la crête dans
la �gure . Dans cette seconde �gure, les exhaussements mesurés (symbole) sont comparés à ceux modéli-
sés avec un comportement de la matrice soit visco-élasto-plastique (courbes grises), soit élasto-plastique
(courbes rouges).

Comme pour le déplacement radial, les déplacements mesurés et modélisés sont sensiblement identiques.
Le modèle semble en capacité de prédire la réponse mécanique de l'ouvrage et l'anisotropie des gon�ements
à partir d'un calage sur les mesures enregistrées durant la première phase de son exploitation. L'utilisation
de deux bétons (barrage et évacuateur) permet de reproduire, avec un faible écart, l'exhaussement plus
important de la crête mesuré au niveau de l'évacuateur.
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Figure 3.33 � Exhaussement de la crête en fonction du temps sur la totalité de la période
modélisée dans cette application (1963-2010)

La prédiction du comportement de l'ouvrage, avec ou sans �uage, est acceptable. Dans le cas du barrage
de Kariba, cela s'explique par le faible potentiel de �uage du béton induit par sa composition, et le
dimensionnement de la voute avec des contraintes initiales faibles dans les arcs. Dans le cas d'un ouvrage
pour lequel le potentiel de �uage du béton ou les contraintes au sein de l'ouvrage seraient plus importantes,
le couplage �uage et RAG serait probablement plus signi�catif (comme ce fut le cas dans nos essais).
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Figure 3.34 � Valeurs d'exhaussement de la crête mesurées et prédites par le modèle d'ho-
mogénéisation en di�érents points localisés en fonction sa longueur développée
à plusieurs échéances

Les phénomènes micromécaniques implémentés dans le modèle d'homogénéisation permettent non seule-
ment de prendre en compte la réduction de gon�ement et l'augmentation de la vitesse de �uage dans
la direction comprimée mais aussi le report des gon�ements dans les directions non chargées, cela sans
recourir à des lois phénoménologiques macroscopiques. La simulation obtenue est en e�et comparable
au comportement observé. Pour modéliser avec précision le comportement d'un ouvrage de type barrage
voute, il semble donc nécessaire de prendre en compte ce report des gon�ements, ce que ce nouveau
modèle gère de façon automatique par le biais des critères micro-mécaniques et du caractère �uide du
gel.
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3.4.2.4.3 Evolution de la contrainte principale majeure de compression 

Le champ de contraintes principales de compression au niveau des parements aval et amont, est pré
senté dans la figure pour plusieurs échéance.s. 3.35. Afin d'avoir lme base de comparaison, pour toutes 
les échéances, et pour les deux parements, la mëme échelle de couleur de représentation des valeurs 
contraintes est appliquée. 
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FIGURE 3.35 - Evolution du champ de contrainte principale majeure de compression au niveau 
des parements aval et amont pour plusieurs éd1éances 

A la fin du premier remplissage, les contraintes de compression au sein de l'ounage sont modérées. Les 
valeurs maximales sont situées au niveau du contact en pied aval. Ce comportement est typique d'lm 
barrage voute à l 'issue du premier remplissage durant lequel l'mrnage a tendance à basculer vers l'aval 
sous l'effet de la poussée hydrostatique, ce qui peut entraîner lme ouverture du contact en pied amont. 
Le développement des effets d'arc.s est visible à travers la répartition dŒ contraintŒ à mi-hauteur de 
l'ouvrage, qui est différente selon le parement. Ainsi, les contraintes les plus importantes se situent au 
centre de la voute pour le parement amont, et au niveau des appuis de rives pour le parement aval (arc 
actif se développant dans l'épaisseur de l'arc réel) . 

Le développement de la RAG induit une augmentation générale des contrainte.s de compression dans 
l'ouvrage : 

- Le phénomène de gonflement a tendance à redresser les arcs actifs décrits précédemment. Cela se 
traduit par une augmentation des contraintes de compression à proximité des appuis en parement 
amont et en partie centrale en parement aval. Globalement, les appuis sont plus sollicités avec le 
développement du gonflement; 

- En générant lm basculement de l'ouvrage vers l'amont , le gonflement vient augmenter le.s contraintŒ 
de compression en pied amont. 

- Ces deux effets peuvent traduire lme rotation des directions principales des contraintes au niveau 
des appuis de rives. 
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Dans la �gure 3.36, le champ de la contrainte principale de compression en 2010 au niveau du parement
aval est estimée pour un béton avec et sans prise en compte du �uage de la matrice. L'impact du �uage
est relativement faible. Les champs de contraintes obtenues avec les deux modélisations sont similaires.
Cependant, à mi-hauteur de la console de clé, et également au niveau de la crête, les contraintes sont
légèrement plus importantes dans le cas où le �uage n'est pas considéré. Le �uage de la matrice permet
d'absorber une partie des gon�ements et d'atténuer les contraintes de compression dans le barrage.
Comme évoqué lors des prédictions avec ou sans �uage des déplacements, il sera donc pertinent d'étudier
cet impact sur le comportement global des barrages où le �uage du béton est plus prépondérant.
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Figure 3.36 � Champ de contrainte principale de compression au niveau du parement aval
pour l'année 2010 pour des modélisations avec et sans �uage
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3.5 Conclusions

L'étude expérimentale du comportement d'un béton atteint de RAG sous chargement tardif a montré
la nécessité de prendre en compte l'état de contrainte aux abords des granulats pour modéliser avec
précision le comportement du béton. Pour cela, un modèle d'homogénéisation non-linéaire a été mis au
point puis implanté dans un logiciel aux éléments �nis. A�n de pouvoir envisager un calcul à l'échelle de
l'ouvrage, ce modèle a été formulé sous forme analytique.

Ce modèle considère le béton comme un ensemble d'inclusions sphériques, correspondant à une famille
de granulats, réparties aléatoirement dans une matrice in�nie, pouvant être la pâte de ciment, le mortier
ou le reste du béton. Dans un premier temps, l'étape de localisation est résolue en s'appuyant sur la
solution que propose Dewey (1947), cette solution est toutefois enrichie a�n que les déformations anélas-
tiques de la matrice au voisinage de l'interface avec l'inclusion puissent être imposées indépendamment de
celles à l'in�ni. Cela permet par exemple de considérer un �uage plus important aux abords des inclusions
que dans le reste de la matrice et simultanément une déformation plastique non homogène dans la matrice.

La solution du problème de localisation est ensuite homogénéisée via un calcul de moyenne par phase,
conduisant à une déformation homogénéisée considérant simultanément les déformations élastiques et ané-
lastiques, ces dernières étant paramétrées par des déformations radiales et orthoradiales indépendantes
au niveau de la matrice proche des interfaces, et par les déformation anélastiques à l'in�ni, elles aussi
indépendantes des précédentes. Ce nouveau cadre d'homogénéisation non-linéaire est alors utilisable pour
combiner les divers critères micro-mécanique nécessaires à la simulation du béton.

La solution analytique de cette homogénéisation a donc été adaptée pour pouvoir modéliser le comporte-
ment d'un béton atteint de RGI, et plus particulièrement de RAG. Ainsi, dans ce modèle, les couplages
entre la RAG et des déformations di�érées de �uage et de retrait de la matrice se produisent à l'échelle
mésoscopique.Une autre originalité du modèle a consisté à introduire les actions de l'eau capillaire et du
gel via la théorie poro-mécanique, ce qui a permis de faire dépendre la pression de gel des déformations
plastiques des phases. Des critères de �ssuration localisés aux abords de l'inclusion et dans les phases,
matrice et inclusion, sont également intégrés dans ce modèle a�n de rendre compte de la micro-�ssuration
du matériau : �ssuration de l'inclusion, �ssuration radiale et orthoradiale de la matrice à l'interface, dé-
collement de la matrice et de l'inclusion ou �ssuration dans la matrice loin des inclusions.

Pour valider ce modèle d'homogénéisation, ses résultats ont été confrontés à ceux d'un modèle méso-
scopique pour le cas d'un VER constitué de deux phases, elles-mêmes caractérisées par di�érentes lois
de comportement et soumises à divers types des de sollicitations. Ce modèle mésoscopique se basait sur
un maillage �n des inclusions et de la matrice, permettant de calculer avec précision le comportement du
VER, mais rendant son utilisation avec de telles tailles d'Eléments Finis inenvisageable pour un calcul
d'ouvrage. Cette comparaison a ainsi montré que jusqu'à 40% d'inclusion, qui correspond à l'ordre de
grandeur de la proportion volumique de gravillons (plus grosse coupure de granulats) dans le béton, le
modèle d'homogénéisation et le modèle mésoscopique procurent des réponses comparables quel que soit
le type de chargement et dans le cas le plus général d'une loi de comportement visco-élasto-plastique de
la matrice.

Pour le cas spéci�que du couplage entre la RAG et le �uage, la validation du modèle d'homogénéisa-
tion a consisté à véri�er la capacité du modèle à reproduire les évolutions des déformations mesurées sur
le béton réactif soumis à un chargement tardif de la campagne expérimentale de la thèse. Les paramètres
des matériaux constitutifs des deux formulations de bétons, non-réactif et réactif, ont tout d'abord été
déterminés à partir des évolutions des trois con�gurations d'essais suivantes : comportements du béton
non-réactif libre de tout chargement, �uage du béton non-réactif, puis gon�ement libre du béton réactif.
Ce travail a été mené grâce à deux formulations qui ne di�érent que par la réactivité des gravillons, la ma-
trice de mortier étant identique pour les deux. Après cette calibration des paramètres, les mêmes valeurs
ont été utilisées pour calculer les déformations pour la quatrième con�guration d'essai qui couple RAG
et �uage. La comparaison entre les résultats issus du calcul du modèle et les évolutions des déformations
mesurées dans le sens orthoradial libre et longitudinal de la direction de chargement a mis en évidence
la capacité prédictive du modèle.

Di�érents résultats calculés par le modèle à l'échelle mésoscopique ont été présentés pour les quatre
con�gurations d'essais du programme expérimental : contrainte e�ective et déformation de �uage à l'in-
terface matrice-inclusion suivant les directions libres et chargée, déformation de �uage de la matrice à
l'interface, déformation plastique dans les deux phases. L'analyse de ces évolutions a con�rmé les hypo-
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thèses formulées lors de l'analyse des résultats du programme d'essais concernant l'état de �ssuration à
l'interface dû par la RAG, le surplus de �uage induit par l'application du chargement sur un béton dont
le gon�ement de RAG est signi�catif, ainsi que le report total des gon�ements de la direction chargée
vers les directions libres.

En�n, ce travail de modélisation s'est achevé sur une application à l'échelle d'un ouvrage voute réel,
le barrage de Kariba atteint de RAG. Le gon�ement constaté dans ce barrage est fortement anisotrope.
Les données d'auscultation de l'ouvrage, déplacements radiaux et exhaussements de crête induits par la
RAG, enregistrés de 1963 à 1995 ont été utilisés pour calibrer le modèle. L'aptitude du modèle à prédire
le comportement de l'ouvrage a été véri�ée pour la phase d'exploitation de 1995 à 2010. La confrontation
avec les données d'auscultation a démontré que le comportement calculé par le modèle était proche de
celui observé réellement.
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Conclusions

Ce travail de thèse s'inscrit dans le cadre d'une collaboration entre le LMDC et Tractebel-Engie. Son
double objectif consistait à améliorer la compréhension des phénomènes de couplage entre le �uage du
béton et la réaction alcali-granulats, ceci a�n de proposer un modèle capable de calculer le comportement
des ouvrages hydrauliques, en particulier les barrages voutes. En e�et, lorsque ce type d'ouvrage est at-
teint de RAG, les gon�ements induits, lorsqu'ils deviennent signi�catifs, vont être gênés par les appuis de
rives, ce qui peut entraîner une augmentation des contraintes de compression et par conséquent un �uage
qui vient interagir avec la RAG. Or il existe peu de données dans la littérature sur le comportement du
béton soumis à ce type de conditions. L'analyse de l'état de l'art montre que de très rares études de
laboratoire ont envisagé de telles con�gurations d'essais, pourtant représentatives de ces ouvrages. En
outre, pour ceux qui s'y sont intéressées, les dispositifs expérimentaux n'ont pas permis de maintenir des
conditions permettant la poursuite de la réaction sous charge. En e�et, une des di�cultés réside dans
la mesure des déformations dans les conditions thermo-chimiques sévères nécessaires à l'accélération de
la RAG. La technique de mesure par capteurs à �bres optiques a été investiguée dans ce contexte, car
ce type de capteur permet un suivi précis et continu des déformations en condition sévère. Une synthèse
des di�érentes modélisations des bétons atteints de RAG a mis en évidence que, bien que de multiples
modèles existent, peu d'entre eux considèrent le couplage entre la RAG et le �uage, et aucun n'est capable
de calculer le comportement à l'échelle d'un ouvrage de grandes dimensions tout en prenant en compte
explicitement les mécanismes explicatifs qui se produisent à l'échelle des granulats.

A�n d'améliorer la compréhension et la modélisation de ces mécanismes, un programme expérimental
original a été construit. Deux formulations de bétons de résistance en compression représentative de
celles d'ouvrages ont été formulées. Ces bétons ne se distinguent que par la réactivité de leurs gravillons.
Deux con�gurations d'essais ont été testées pour chaque béton. Dans la première, des cylindres 11x22 cm
de bétons réactif et non-réactif ont été conservés libres de tout chargement, dans une solution alcaline
chau�ée à 38◦C a�n d'accélérer le développement de la RAG. Les gon�ements libres ont ainsi pu être
enregistrés. La deuxième con�guration d'essai a consisté à appliquer un chargement de compression uni-
axial maintenu de 13,6 MPa après que la RAG ait au préalable induit des gon�ement libres signi�catifs.
Les conditions de conservation étant les mêmes que pour les échantillons non chargés, la RAG a pu pour-
suivre son évolution sous chargement, ce que les études antérieures n'avaient pu assurer. L'essai mené
en parallèle sur la formulation non-réactive a quant à lui permis de quanti�er le �uage seul, permettant
par la suite, par comparaison avec le béton réactif, de quanti�er le surplus de déformations di�érées en
présence de RAG. L'utilisation des capteurs à �bre optique a permis d'enregistrer les déformations dans
les directions chargées et libres de ces échantillons conservés dans la solution alcaline chau�ée.

Le développement de la réaction durant le chargement a entraîné un surplus de �uage dont la ma-
jeure partie s'est produite durant les premiers jours de chargement, et qui s'est achevé avec l'arrêt de la
réaction. Le maintien du chargement a par ailleurs stoppé le gon�ement dans la direction chargée et a
entraîné une résorption de l'ordre de 50% de la part de gon�ement s'étant produit avant le chargement.
Cependant, les gon�ements ont été reportés dans les directions libres.

L'analyse des pro�ls de déformations obtenus avec les capteurs à �bre optique a permis d'établir des
hypothèses quant aux phénomènes mésoscopiques à l'origine de ce comportement macroscopique. Ainsi,
la résorption des gon�ements serait la conséquence d'une refermeture des �ssures de RAG perpendicu-
laires à l'axe de compression. Le report latéral des déformations serait quant à lui dû à la migration du
gel depuis les �ssures refermées vers celles, perpendiculaires, restées ouvertes. Le surplus de �uage sem-
blerait, quant à lui, avoir pour origine une concentration de contrainte aux abords des inclusions réactives.

Ces hypothèses ont servi de base à la mise au point du modèle d'homogénéisation non-linéaire. Ce mo-
dèle considère le béton comme un matériau biphasique constitué d'inclusions (le gravillon ou di�érents
types de coupures granulaires), réparties dans une matrice (la pâte de ciment ou la partie mortier du
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béton, contenant le sable et la pâte de ciment). Ce modèle, en permettant d'imposer des déformations
anélastiques aux abords des inclusions di�érentes de celles dans les zones de la matrice plus éloignés, rend
possible le couplage des déformations di�érées du béton (�uage et retrait) avec les e�ets des réactions de
gon�ements (RSI, RAG), notamment par le biais des déformations plastiques de traction et de l'écoule-
ment possible du gel dans le volume associé à ces dernières.

Ce modèle a été, dans une première étape, validé grâce à une confrontation de ses résultats avec ceux
d'un modèle mésoscopique pour lequel les inclusions et la matrice sont maillées, caractérisées par diverses
lois de comportement et soumises à di�érents types de sollicitations. Les résultats obtenus, notamment
dans le cas général d'une matrice visco-élasto-plastique, montrent que le modèle d'homogénéisation non-
linéaire est capable de modéliser avec réalisme le comportement d'un béton dont les gravillons (la plus
grosse coupure granulaire) représentent 40% de son volume, ce qui est le cas courant des bétons. De plus,
ce modèle, bien plus économique en termes de temps de calcul qu'un modèle de béton numérique, permet
le calcul de l'ouvrage, ce qui était di�cilement envisageable avec les modèles mésoscopiques antérieurs.

La deuxième étape de validation a consisté à comparer les déformations calculées par le modèle à celles
mesurées durant le programme expérimental dans la con�guration du béton réactif chau�é et soumis à
un �uage de compression uniaxial après que le béton ait développé des gon�ements signi�catifs. Pour
cela, les paramètres matériaux ont été déterminés au préalable à partir du calage des évolutions des
déformations obtenues durant les autres con�gurations d'essais : comportement libre de tout chargement
et de �uage du béton non-réactif, gon�ements libres du béton réactif. Cette confrontation a permis de
constater que le modèle était capable de prédire correctement le comportement d'un béton atteint de
RAG sous chargement tardif, et donc le couplage entre la RAG et le �uage, il reproduit notamment le
surplus de �uage et le report des gon�ements dans les directions libres.

Le modèle a �nalement été utilisé pour prédire le comportement d'un ouvrage réel, à savoir le barrage
de Kariba, connu pour être atteint de RAG et pour développer des gon�ements fortement anisotropes.
Pour cette application, le calage des paramètres a été e�ectué en s'appuyant sur les formulations des
bétons de l'ouvrage, sur des données de la littérature et sur des mesures issues de l'auscultation régulière
de l'ouvrage durant une première période de sa phase d'exploitation. La confrontation des évolutions des
déplacements mesurées à celles calculées par le modèle a démontré sa capacité de prédiction. L'analyse
des déplacements et du champ des contraintes sur l'ouvrage, avec ou sans prise en compte du �uage, a
permis de mesurer l'impact du �uage sur le comportement de l'ouvrage.
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Perspectives

Ce projet de recherche permet d'envisager de nombreuses perspectives. Dans la continuité de cette
thèse, des questions restent en suspens. Quelles auraient été les évolutions des déformations de �uage et
des reports dans les directions libres si le �uage avait été appliqué après un gon�ement de RAG moins
important et, dès lors, avec un potentiel de gon�ement résiduel supérieur ? si le taux de contrainte avait
été plus, ou moins élevé ? Des réponses pourraient être apportés par l'intermédiaire d'essais complémen-
taires ciblés. Au niveau des mécanismes mésoscopiques, des investigations physico-chimiques pourraient
être réalisées a�n de mieux modéliser la di�usion des gels en fonction des évolutions de ses propriétés
physico-chimiques, et d'améliorer la prise en compte des pressions qu'ils exercent sur la matrice et l'in-
clusion.

Concernant le modèle, un premier travail consisterait à résoudre le problème du choix de la fonction
d'écrouissage à adopter pour la refermeture des micro-�ssures, car comme nous l'avons vu, la résorption
du gon�ement libre dépend de ce choix, qui lui même est sans doute lié à la vitesse de solidi�cation des
gels dans les �ssures (non envisagée ici). Confronter le modèle à d'autres données issues de la littérature
en conditions Thermo-Hydro-Chemo-Mécaniques : cas tests RILEM, résultats d'essais de RAG, de réac-
tion sulfatique interne, avec ou sans couplages avec des variations hydriques, thermiques, et mécaniques
contribueraient à améliorer cet aspect. La confrontation avec les mesures d'auscultation du barrage de
Kariba illustre une autre manière de tester le modèle. Des structures pour lesquelles plusieurs pathologies
se développent simultanément, RSI et RAG par exemple, o�riraient une occasion riche d'enseignements
pour challenger le modèle, mais également pour analyser les états de contraintes et les évolutions des
diverses déformations à l'échelle mésoscopique calculés par le modèle. La comparaison des relevés des
dommages constatés en surface d'ouvrage (�ssuration, épaufrures) constitue un moyen supplémentaire de
véri�er la capacité du modèle à reproduire leur comportement.

S'il existent de nombreux résultats, certaines conditions demeurent néanmoins peu testées. On peut
notamment évoquer les essais de �uage biaxiaux qui sont pourtant représentatifs des sollicitations de
nombreuses structures. Pour fournir des données dans de telles conditions avec d'éventuels couplages
avec diverses pathologies et/ou avec conditions thermiques et hydriques variables, des programmes expé-
rimentaux devront être construits. Si la �bre optique sélectionnée durant ce projet a prouvé sa capacité
à enregistrer des mesures dans des ambiances sévères, la di�culté résidera davantage dans la mise au
point de dispositifs d'essais mécaniques originaux permettant d'assurer la sollicitation désirée sans dé-
gradation du système de mesure dans le temps, ces dispositifs devront également permettre d'installer la
�bre optique dans l'échantillon tout en autorisant son passage à travers le dispositif sans risque de rupture.

Le modèle s'appuie sur un nombre non négligeable de paramètres matériaux. Une majorité de ces pa-
ramètres peut être calibrée à partir d'essais en laboratoire relativement simples à mettre en place, ils
peuvent aussi être déterminés par des analyses inverses. Cependant il serait intéressant de construire une
base de données permettant d'établir des corrélations entre ces paramètres matériaux et les formulations
des bétons. Certains paramètres, tels que la résistance à la traction de l'interface matrice-inclusion, né-
cessiteraient par ailleurs d'imaginer de nouveaux dispositifs d'essais. En�n, à partir de ces travaux, des
protocoles associant essais et méthodologie de calage pourront être proposées et adaptées en fonction de
l'ouvrage, des conditions environnementales et de leurs évolutions futures.
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ANNEXES A

Compléments sur le programme

expérimental





A.1 Détermination de la teneur théorique en alcalins de la solu-
tion interstitielle

La teneur théorique en alcalins de la solution interstitielle est calculée par l'intermédiaire de formules
trouvées dans l'étude de Brouwers & Van Eijk (2003) et qui ont été simpli�ées.

Etape 1 : Calcul de la teneur totale en alcalin :

Nat =
2fNa2Oeq

MNa2O
(A.1)

Avec :

- Nat : la teneur totale en alcalin (mol/g)
- fNa2Oeq : la fraction massique de Na2Oeq par gramme de ciment (g/g), ici 1.25%
- MNa2O : Masse molaire de Na2Oeq (g/mol), 63.0 g/mol

AN : 2×0.0125
63.0 = 4.03E−4 mol/g

Etape 2 : Calcul de la teneur d'alcalins solubilisés :

On considère que la totalité des alcalins passent en solution soit que :

NaT = Na+released (A.2)

Etape 3 : Calcul de la concentration dans la solution interstitielle :

[Na+]max =
mOPCNa

+
released

Vw
(A.3)

Avec :

- [Na+]max : la concentration maximale possible dans la solution intersticielle (mol/l)
- mOPC : la masse de ciment portland par litre de béton (g/l), ici 0.410 g/l
- Na+released : la teneur d'alcalins solubilisés par gramme de ciment (mol/g), ici 4.03E−4 mol/g
- Vw : la teneur en eau du béton l/l, ici le milieu est considéré comme saturé soit que la teneur en
eau est égale à la porosité, ici estimée à 0.130

AN : 0.410×4.03E−4

0.130 = 1.27mol/l
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A.2 Fiches techniques des matériaux

A.2.1 Fiche technique du sable non-réactif
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A.2.2 Fiche technique des gravillons non-réactifs

 

N.B. : Pour les présents travaux, les gravillons non-réactifs ont été tamisés pour avoir 100% de passant
à 10mm et 100% de refus à 4mm
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A.2.3 Fiche technique des gravillons réactifs

N.B. : Pour les présents travaux, les gravillons réactifs ont été tamisés pour avoir 100% de passant à
10mm et 100% de refus à 4mm
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A.2.4 Fiche technique du ciment

79
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A.3 Caractéristiques techniques du dispositif d'essais

A.3.1 Caractéristiques techniques de l'enceinte climatique (Vötsch VC0100)

A.3.1.1 Caractéristiques climatiques

Enceinte d'essais climatiques VC 0018 VC 0034 VC 0060 VC0100 VC 0150

Unité

Caractéristiques du système d'humidification

Volume du réservoir env. l 20

Qualité de l'eau déionisée

pH 6 – 7

Conductivité max. µs/cm 10

Consommation d'eau
à température constante de + 40 °C, 92 %h.r.

l/24 h 2

Plage de température  °C +10 à +90

Plage d'hygrométrie
h.r. : humidité relative

%h.r. 10 à 98 

Ecarts de température et d'hygrométrie (en fonctionnement stabilisé, selon CEI 60068-3-5)

Fluctuation de température dans le 
temps

au centre de la zone utilisable
K ± 0,1 à ± 0,3

Ecart de température dans l’espace
(correspond au gradient de 

température)
K

± 0,5 à ± 1
1 à 2

Fluctuation de l’hygrométrie dans le 
temps

au centre de la zone utilisable
%h.r. ± 1 à ± 3

N.B. : Pour les présents travaux, le plancher de l'enceinte climatique VC0100 a été renforcé a�n de
supporter les batis de �uage

A.3.1.2 Diagramme d'hygrométrie

Fig 3-1
Plage d'hygrométrie

A = Température de la chambre d'essai en  °C

B = humidité relative de l'air en %
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A.3.2 Caractéristiques techniques de la cage extensomètrique (CONTROLS
55-C0222\HC)

Figure : Three compressometer-extensometers 55-C0222/H fitted to a cylindrical specimen during compression stage.

• ASTM C469
• ISO 6784
• DIN 1048
• UNI 6556
• BS 1924:1
• BS 1881:121
• EN 13412
• EN 12390-13

Standards

Inductive transducer:

- Sensitivity 0.02 micron

- Feed up to 10 V

- Travel ± 1.5 mm

Gauge length: adjustable from 50 to 160 mm

Minimal axial dimension: 150 mm

Full travel mechanical stop to prevent damage                 

Specifications

A.3.3 Caractéristiques techniques du câble optique (NBG Trisens Core)

Product abbreviation TCT

Cable usage Sensing

Outer diameter 1.3 mm

Approx. Cable weight 4.7 kg per km

Tube material High anti-corrosive

Operational temperature range - 20° up to +70°C

Type of �bers G.657 A1

Perfect usage for Different sensing jobs

Central Brillouin Frequency 10.6 GHz – 10.8 GHz

Strain sensitivity dfB/dɛ 490 MHz/%

Temperature sensitivity dfB/dT 1.1 MHz/°C

Maximum continuous length Up to 10 km

Speci�cations	 	 	 	 	 Geometry

199



A.3.4 Caractéristiques techniques des capteurs LVDT (SOLARTRON ME-
TROLOGY Orbit DP/10/ S)

Produits (Note 4) Standard, à ressort, pneumatiques et à faible poussée
Câble axial à poussée à ressort DPR/0.5/S DP/1/S DP/2/S DP/5/S DP/10/S DP/20/S
Câble axial à poussée à ressort, faible poussée

N/A N/A

DT/2/S DT/5/S DT/10/S DT/20/S
Câble axial pneumatique DP/2/P DP/5/P DP/10/P DP/20/P
Câble axial pneumatique, faible poussée DT/2/P DT/5/P DT/10/P DT/20/P
Câble axial pneumatique, jet DJ/2/P DJ/5/P DJ/10/P DJ/20/P
Diamètre 8h6
Performance de mesure
Plage de mesure (mm) 0.5 1 2 5 10 20
Précision (% de lecture) (Note 1) 0.05 0.05 0.05 0.05 0.06 0.07
Précision (% de lecture) (Note 1) - avec 
connecteur en ligne

N/A 0.20 0.20 0.15 0.15 0.15

Répétabilité (limite) µm (Note 2) 0.10 0.15 0.15 0.15 0.15 0.25
Répétabilité (typique) µm (Note 3) 0.05 0.05 0.05 0.05 0.07 0.10
Résolution (µm) 0.01 0.01 0.01 0.05 0.05 0.1
Pré-course (mm) 0.03 0.15 0.15 0.15 0.15 0.15
Post-course (mm) 0.05 0.35 0.85 0.85 0.85 0.85
Appui (N) au milieu de la plage ±20 %
Poussée à ressort 0.70 0.70 0.70 0.70 0.70 0.70
Poussée à ressort, faible poussée 0.30 0.30 0.30 0.30 0.30 0.30
Pneumatique à 0,4 bar N/A N/A 0.70 0.70 0.70 0.70
Pneumatique à 1 bar N/A N/A 2.60 2.60 2.60 2.60
Pneumatique faible poussée ±30 % à 0,3 bar N/A N/A 0.18 0.18 0.18 0.18
Pneumatique faible poussée ±30 % à 1 bar N/A N/A 1.10 1.10 1.10 1.10
Jet pneumatique ±30 % à 1 bar (Note 6) N/A N/A 0.85 0.85 0.85 0.85
Coefficient de température %EM/ºC 0.01 0.01 0.01 0.01 0.01 0.01
Environnement
Étanchéité du palpeur IP65 avec soufflet ou IP50 sans soufflet
Étanchéité de l’électronique d’interface du 
palpeur

IP43 pour module et TCON

Température de stockage (°C) -20 to +80
Température opérationnelle du palpeur avec 
soufflet (°C)

+5 to +80

Température opérationnelle du palpeur sans 
soufflet (°C)

-10 to +80

Température opérationnelle de l’électronique 
(°C)

0 to 60

Émissions EMC EN61000-6-3
Immunité EMC EN61000-6-2
Durée de vie du palpeur (cycles opérationnels)             100 millions de cycles (sans charge latérale), > 10 millions de cycles dans la plupart des applications
Matériau
Corps du palpeur
Pointe de touche (options)               Nylon, rubis, nitrure de silicium, carbure de tungstène
Soufflet (Note 5) Fluoroélastomère ou silicone
Câble
Module électronique
Interface électronique (Orbit®)
Options d’interface Orbit®                           USB, Ethernet, RS232, Modbus, EtherNet/IP, Bluetooth™
Vitesse de lecture
Bande passante de l’électronique (Hz) 
sélectionnable par l’utilisateur
Alimentation

Note 1 : Précision 0,1 µm ou % de lecture si cette valeur est supérieure
Note 2 : Fonctionnement répété contre une cible en carbure, avec une charge latérale appliquée au roulement en 
utilisant les fonctions max-min
Note 3 : Fonctionnement répété contre une cible en carbure, avec déviation standard depuis la moyenne (68 %)
Note 4 : Des versions à sortie à angle droit de tous les palpeurs standard de diamètre 8h6 pour mesurer les plages de 2 
mm à 20 mm sont disponibles. Pour la description des pièces, la lettre R est ajoutée après les deux premières lettres. Par 
ex. DPR/2/S est la version à angle droit du DP/2/S

N.B. : Pour les présents travaux, les capteurs DP/10/ S ont été utilisés dans une version renforcée (IP68)
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A.4 Programme préliminaire pour valider la position de capteurs
à �bre optique

Comme présenté dans la partie 1.5.2.4, les études de laboratoire sur des matériaux cimentaires utili-
sant des capteurs à �bre optique (FO) sont peu nombreuses. L'utilisation d'un capteur FO préalablement
noyé dans le béton, et qui permet de mesurer les déformations orthoradiales d'une éprouvette cylindrique
sous chargement de compression uniaxial, est inédite. Un programme préliminaire d'essais a permis de
justi�er de la justesse et de la précision de ce type de capteur pour ce type d'utilisation. Pour cela,
les déformations orthoradiales mesurées avec un capteur FO ont été comparées aux même déformations
mesurées par des jauges résistives installées sur la même éprouvette.

La formulation de béton utilisé dans ce programme préliminaire est identique à celle du béton non-réactif,
qui est présentée dans le programme expérimental principal de la thèse (tableau 2.2). Trois éprouvettes
cylindriques, de diamètre 11 cm de hauteur 22 cm, ont été confectionnées. De ce panel, une seule a été
instrumentée avec un capteur FO. Le capteur a été positionné de sorte à mesurer les déformations or-
thoradiales de l'éprouvette. La disposition du capteur dans l'éprouvette est identique à celle présentée
dans la partie 2.3.3.1.4. Le câble optique est le mêm que celui utilisé dans le programme expérimental
principal (partie 2.3.3.1.2).

Le lendemain du coulage, les trois éprouvettes ont été immergées dans de l'eau à 20◦. Cette cure en
eau a été maintenue pendant 28 jours. Une fois la cure terminée, les deux éprouvettes non-instrumentées
ont été utilisées pour déterminer le module d'élasticité et la résistance à la compression du béton. Les
valeurs obtenues, respectivement 38 MPa et 40,9 MPa, sont similaires à celles évaluées dans le programme
principal (tableau 2.3).

En parallèle des essais de caractérisation mécanique, les jauges résistives ont été collées en surface de
l'éprouvette instrumentée avec le capteur FO. Les jauges, ont été installées de façon à quanti�er les dé-
formations orthoradiales au niveau de chacun des plans formés par les couronnes du capteur FO. Pour
chaque plan, trois jauges ont été disposées selon trois génératrices du cylindre. La disposition des jauges
est visible sur la �gureA.1.

Figure A.1 � Photographie de l'éprouvette instrumentée avec le capteur orthoradial à �bre
optique et les jauges résistives
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L'éprouvette instrumentée avec les deux types de capteurs a été chargé uniaxialement sous plusieurs
contraintes de compression égales à 5, 10 et 13,5 MPa. Les déformations mesurées avec les deux systèmes
de mesures sont présentés dans la �gure A.2. Dans cette �gure, les mesures en fonction de la longueur
développée de la �bre dans l'éprouvette sont présentées dans l'encart de gauche. La nuance de couleur
dépend de la valeur du chargement. La valeur la plus claire correspond au chargement de 5 MPa, quand
la plus sombre est réservée à celui de 13,5 MPa. Les mesures réparties du capteur FO sont représentées
par le trait continu rouge. Sur ce même graphique, la déformation évaluée par chaque jauge est repré-
sentée par les disques gris. La position de chaque jauge sur l'éprouvette a été recollée spatialement pour
correspondre à sa position réelle vis-à-vis de la longueur développée de la �bre optique. Sur l'encart de
gauche, la déformation moyenne obtenue par chaque système de mesure est représentée en fonction de
la contrainte de compression. Pour chaque palier de chargement, la déformation moyenne des 9 jauges
résistives est représentée par les cercles noirs. La déformation moyennée sur la longueur des trois cou-
ronnes du capteur FO est représentée par les carrés rouges. Dans les deux encarts les courbes en pointillés
représentent les valeurs théoriques calculées pour un module d'élasticité de 38,0 GPa et un coe�cient de
Poisson de 0,23. La distribution théorique des déformations en fonction de la longueur développée a été
calculée grâce à l'orientation théorique du capteur FO dans la �bre présentée en partie 2.3.3.1.4.

Entrée dans l'éprouvette Sortie de l'éprouvette

Couronne du haut Couronne du milieu Couronne du bas

0 2.5 5.0 7.5 10.0 12.5 15.0

Déformations théoriques
Mesures par capteur FO

Mesures par jauge résistive
Moyenne des mesures des 9 jauges

Moyenne des mesures FO (3 couronnes)

13.4 MPa

10.0 MPa

5.0 MPa

Figure A.2 � Déformations orthoradiales théoriques et mesurées par capteur FO noyé et les
jauges de déformations en fonction de la longueur développée de la �bre optique
(gauche) ou de la contrainte de compression appliquée (droite)

La valeur de la déformation est théoriquement homogène dans un même plan. Cette homogénéité est
visible sur la courbe théorique avec les plateaux de déformations relatifs à chaque couronne. La valeur
du plateau est quant à elle dépendante du chargement. Les tests ayant été e�ectués dans le domaine
élastique, la déformation varie proportionnellement à la contrainte appliquée. Cette linéarité est visible
dans l'encart de droite de la �gure A.2. Pour les deux systèmes de mesure, l'homogénéité des déformations
dans le plan n'est pas retrouvée. En e�et, peu importe la contrainte appliquée, les mesures expérimentales
�uctuent autour de la valeur théorique.

Cependant, une fois moyennées, les déformations obtenues avec les deux systèmes de mesures sont si-
milaires aux déformations théoriques. Cela permet de justi�er de la justesse du système de mesure par
capteur FO. La précision de ce système est à relativiser. En e�et, la disparité des mesures sur la longueur
développée du capteur n'est pas un manque de précision. Ces variations de déformations sont induites
par les hétérogénéités locales du béton. Dans la réalité, les déformations ne sont pas homogènes et varient
en fonction de la présence de granulats ou de pores macroscopiques par exemple. Ces variations locales
sont observées par les deux systèmes de mesures. En e�et, en prenant compte de possibles erreurs dans
le recollement spatial de la position des jauges, les variations des mesures d'une jauge résistive à l'autre,
sont parfaitement retrouvées par le capteur FO. Le capteur à FO est donc précis localement.

En conclusion, les capteurs FO sont un système de mesure très précis localement, tout en permettant de
rendre compte d'un comportement global juste. Lorsque les câbles optiques sont installés avant le coulage
du béton, la justesse et la précision de ce système ne sont pas remis en question. Avec des câbles adéquats,
l'utilisation de capteurs FO est totalement justi�ée pour évaluer le comportement global et local d'un
béton sous charge, et qui serait conservé dans un environnement dit agressif.
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ANNEXES B

Compléments sur les résultats

expérimentaux





B.1 Zones d'exploitation des mesures (partie 2.5.2.1.1) 

B.1.1 Eprouvette NRl ( éprouvette non-réactive chargée) 

B.1.1.1 Capteur longitudinal 

400 

I 30D 

a 
., 200 
C ,g 

1100~~~ ~ ~S-~-~ ~-;:;;;;;,,,P~~ 
-100 

3.8 3.85 
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3.95 4.05 4.15 4.25 4.36 us 4.55 4.85 4-75 4.85 4.95 5.05 5.15 5.25 5.35 
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B.1.2 Eprouvette NR2 (éprouvette non-réactive chargée) 

B.1.2.1 Capteur longit udinal 
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Longueurdéveloppée[m] 

B.1.2.2 Capteur orthoradial 
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Longueurdéveloppée [m] 
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B.1.3 Eprouvette NR4 (éprouvette non-réactive de contrôle) 

B.1.3.l Capteur longitudinal 

400 
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B.1.4 Eprouvett e R l ( éprouvette réact ive chargée) 
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B.1.4.2 Capteur ort horadial 
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Longueur développée [m] 
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B.1.5 Eprouvette R4 ( éprouvette réactive chargée) 

B.1.5.l Capteur longitudinal 
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B.1. 6 Eprouvette NR5 ( éprouvette non-réactive de contrôle) 

B.1.6.l Capteur longitudinal 
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B.2 Pro�ls de déformations des capteurs à �bre optique pour
chaque échéance de mesure du programme expérimental

B.2.1 Eprouvette NR1 (éprouvette non-réactive chargée)
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B.2.2 Eprouvette NR2 (éprouvette non-réactive chargée)
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B.2.3 Eprouvette NR4 (éprouvette non-réactive de contrôle)
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B.2.4 Eprouvette R1 (éprouvette réactive chargée)
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B.2.5 Eprouvette R4 (éprouvette réactive chargée)
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B.2.6 Eprouvette NR5 (éprouvette non-réactive de contrôle)
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ANNEXES C

Complémenst sur la validation du

modèle d'homogénéisation





C.1 Justi�cation de la distribution granulaire maillée dans le mo-
dèle mésoscopique

A�n de réduire le nombre d'éléments dans le modèle mésoscopique, il est possible de modéliser les in-
clusions comme des huitièmes de sphères. Leurs rayons doivent cependant être identiques et leurs centres
concomitants à un des sommets du cube. Cette simpli�cation est possible étant donné que le compor-
tement du VER est symétrique. Dans un cube, seul trois arrangements réguliers de sphères de tailles
uniformes sont possibles :

- L'arrangement cubique : 8 sphères sont disposées dans l'espace de sorte à ce que leurs centres
forment un cube. Dans le cas présent, cela revient à modéliser un seul huitième de sphère dans le
cube (�gure C.1a). Dans cette con�guration, le rayon maximal des inclusions est alors égal celui
des arrêtes du cube. Les inclusions représentent alors une fraction volumique d'environ 0,53.

- L'arrangement cubique centré : cet arrangement est similaire à l'arrangement cubique mais
une neuvième inclusion est située au centre du cube formé par les autres. Cela revient à modéliser
deux huitièmes de sphère à chaque extrémité de la diagonale du cube (�gure C.1b). Le rayon
maximal des inclusions, dans le cadre d'un cube unitaire, est alors de

√
3 . Cette con�guration

correspond alors à une fraction volumique d'environ 0,68.
- L'arrangement compact : les sphères sont disposées dans l'espace de sorte que leurs centres
forment des tétraèdres réguliers. Dans un cube cela revient à disposer deux huitièmes d'inclusions
aux extrémités de la diagonale d'une des faces et deux autres aux extrémités de la diagonale perpen-
diculaire de la face opposée (�gure C.1c). Pour cet arrangement, la fraction volumique maximale
d'inclusion correspond à la conjecture de Kepler, soit environ 0,74. Cette fraction volumique est
atteinte lorsque le rayon des inclusions égale

√
2 fois la longueur des arrêtes du cube.

(a) Arrangement cubique (b) Arrangement cubique centré (c) Arrangement compact

Figure C.1 � Maillage des distributions régulières possibles d'inclusions sphériques dans un
cube pour une fraction volumique correspondant à 30% du volume

Dans le modèle d'homogénéisation, le champ de déformations élastiques dans l'inclusion, ainsi que le
champ de contraintes en découlant, sont considérés comme uniformes (partie 3.2.2.2.2). A�n de déter-
miner l'arrangement le plus représentatif de cette hypothèse, la réponse des di�érents arrangements à
un chargement sphérique de compression de 10 MPa, est évalué. Pour chaque arrangement, le test est
reconduit pour plusieurs fractions volumiques d'inclusions, qui sont comprises entre 1% et 95% de la
fraction volumique maximale admissible par l'arrangement sphérique correspondant.

Dans la totalité des tests, le comportement de l'inclusion et de la matrice sont considérés comme pu-
rement élastiques isotropes. Les paramètres des matériaux sont choisis pour être représentatifs d'un cas
des plus défavorables qu'il est possible de rencontrer dans un béton ordinaire et où celui-ci serait modélisé
comme des gravillons entourés d'une matrice de mortier. Le module d'élasticité de l'inclusion est imposé
comme dix fois supérieur à celui de la matrice, soit dans le cas présent, des valeurs respectives de 100 GPa
et 10 GPa. Le coe�cient de Poisson des inclusions est aussi pris comme supérieur à celui de la matrice.
Des valeurs représentatives de la réalité sont choisies et sont respectivement de 0,3 et 0,2, pour l'inclusion
et la matrice.

Dans le modèle d'homogénéisation, la contrainte dans l'inclusion est supposé uniforme. En d'autres
termes, cela signi�e que, dans le modèle mésoscopique, la contrainte au n÷ud situé au centre des in-
clusion et celle au n÷ud de l'interface doivent être similaires dans la direction que dé�nissent ces deux
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n÷uds. Ainsi, dans la �gure C.2, les contraintes extraites à ces n÷uds dans la direction e⃗1, qui pour rappel
correspond à la direction à e⃗x, sont représentées en fonction de la fraction volumique pour les di�érents
arrangements testés. Les contraintes au centre de l'inclusion sont représentées par les symboles pleins,
quand les symboles évidés sont utilisés pour la contrainte radiale à l'interface. L'arrangement cubique est
représenté par des carrés bleus, le cubique centré par des ronds verts, et celui compact par des triangles
rouges. Dans la �gure C.2, les contraintes obtenues pour chaque arrangement sont comparées à la valeur
théorique obtenue par le modèle d'homogénéisation pour un chargement identique (courbe pointillée).
Les contraintes extraites sont aussi représentatives des autres directions puisque le chargement méca-
nique appliqué sur le VER est sphérique.
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Figure C.2 � Contrainte radiale au centre de l'inclusion (r=0) et à l'interface (r=R) dans le
cas d'un chargement sphérique de 10 MPa en fonction de la distribution spatiale
des inclusions

Dans le cas théorique, la contrainte de compression au sein de l'inclusion varie régulièrement en fonction
de la fraction volumique d'inclusion. La contrainte radiale la plus élevée correspond au cas où la frac-
tion volumique d'inclusion est maximale. Les valeurs extraites au centre de l'inclusion sont similaires à
la contrainte théorique, peut importe l'arrangement ou la fraction volumique considérés. Au dessous de
5% d'inclusion, cette a�rmation est aussi vraie pour la contrainte radiale extraite à l'interface matrice-
inclusion des di�érents modèles mésoscopiques. Au dessus de cette valeur, les contraintes radiales au
centre de l'inclusion et à l'interface obtenues avec le modèle mésoscopique commencent à ne plus être
similaires. La divergence la plus prononcée est celle obtenue dans le cas d'un arrangement cubique et
où la contrainte de compression à l'interface est surestimée. Dans ce cas là, dès 20% d'inclusion, l'écart
relatif entre les deux contraintes dépasse +10%. Dans le cas de l'arrangement cubique centré et compact,
la divergence des valeurs reste plus modérée et la contrainte de compression à l'interface est sous-estimée.
A 95% du volume maximal d'inclusion admissible par la con�guration, l'écart relatif des deux contraintes
est de -9,6% pour l'arrangement cubique centré et de -28,1% pour le compact.

Dans le cas d'importante fraction volumique d'inclusion, la contrainte dans les inclusions n'est pas uni-
forme. Elle est donc in�uencée par les conditions aux limites du modèle, mais aussi par les interactions
possibles entre inclusions. Dans le modèle d'homogénéisation, cette interaction n'est considérée qu'au
travers de la fraction volumique d'inclusion et non pas par la disposition spatiale des inclusions. A�n que
le modèle mésoscopique soit le plus représentatif de cette hypothèse, le choix d'un arrangement cubique
centré est fait. Ainsi, avec cet arrangement, pour 40% d'inclusion, valeur représentative de la proportion
volumique de gravillons dans un béton ordinaire, la contrainte dans l'inclusion reste peu in�uencée par la
présence des autres inclusions. En e�et, pour cette fraction volumique, l'écart relatif entre la contrainte
radiale au c÷ur de l'inclusion et celle à l'interface, est évalué à 4,3%.
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C.2 Comparaison des résultats des modèles d'homogénéisation et
mésoscopique pour le cas d'un �uage déviatorique (partie )
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