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ÉTUDES EXPÉRIMENTALE ET THÉORIQUE DU COMPORTEMENT DE LA GRAVE NON TRAITÉE

études expérimentale et théorique du comportement
de la grave non traitée

on the behaviour of non treated gravel,
experimental and numerical aspects

M. BOUASSIDA

École Nationale d'Ingénieurs de Tunis, Département Génie Civil *

Résumé
La grave non traitée est couramment utilisée en construction routière. Pour ce
matériau on justifie le choix d'un modèle de comportement du type élastoplasti
que avec écrouissage isotrope à partir d'observations réalisées à l'appareil
triaxial. Lors d'une étude expérimentale sur une grave non traitée 0/14, un bon
calage des paramètres du modèle est obtenu. La simulation des essais triaxiaux
réalisés montre que ce modèle décrit assez bien le comportement du matériau
testé surtout pour les petites déformations. La mise en œuvre numérique du
modèle retenu est faite par éléments finis. Le calcul d'une chaussée souple
montre que le modèle est plus réaliste que celui de l'élasticité linéaire qui
conduit à des résultats incompatibles avec les caractéristiques du matériau. En
considérant deux modes de chargement différents (contrainte imposée, dépla
cement imposé), on montre que le modèle permet d'obtenir une charge maxi
male pour un massif homogène constitué par la grave. Une étude comparative
des deux modes de chargement est entreprise.

5

Abstract
Non treated grave/ is current/y used in road construction. For this material an elas
toplastic model, with isotropie hardening, has been adopted following the experi
mental behaviour observed from experiments. An experimental study on a 0/14 non
treated gravel has been carried out. The parameters of the model being derived
from the experimental results. The simulation of the tests showed up that the
retained model gave a good description especially for small strains. The numerical
computations were made by the finite element method. The design of a flexible
pavement gave more realistic results than those obtained by the Iinear elasticity
assumption. By considering two load conditions (imposed stress, imposed displa
cement), the calculation with the model gave a maximum load for an homogeneous
half space constituted with the 0/14 non treated gravel. A comparison between the
two load conditions was also investigated.

• B.P. 37, Le Belvedère, 1002 Tunis.
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CONVENTIONS

On utilise la convention d'Einstein sur les indices
muets.
Les contraintes sont comptées positives en compres
sion.
Le produit deux fois contracté des tenseurs a et b est
noté a.b.
La dérivée par rapport au temps (ou l'incrément infini
tésimal) de la grandeur a est notée a.

(a) + = a si a > 0; (a) + = 0 si non.

PRINCIPALES NOTATIONS

ta : la transposée de la matrice représentative du ten
seur a.
a : tenseur des contraintes; al, a2, a3 : valeurs principa
les.
s : déviateur de a.
E; (p) : tenseur des déformations (plastiques) ; E; ip), E; t),
E; f) : valeurs principales.
m : déviateur de E; p.

Il = ajj; J 2 = (Sjj.Sjj)/2.
(p) - (> (p) • N - ( )/2el - Ujj, - mij.mij .

E : tenseur d'élasticité d'ordre ,4._,
lE : module d'élasticité; v : coefficient de Poisson.
k = (1 - 2v)/E : module de compressibilité.
C : cohésion; cp : angle de frottement.
n : normale sortante au domaine (0).

Essai triaxial

ab a3 sont les contraintes principales maximale et mini
male.
q = al - a3 : contrainte déviatorique.
p = (al + 2(3) /3 : contrainte moyenne.

1. INTRODUCTION

La plasticité appliquée aux sols date de très longtemps
avec, en premier lieu, le critère de rupture de COU
LOMB (1773). Ensuite, d'autres modèles ont été pro
posés, ils admettent un domaine d'élasticité non fermé
dans l'espace des contraintes (par exemple DRUCKER
et al., 1951). Cette hypothèse, qui est discutable, a été
éliminée avec l'apparition de modélisations à domaines
d'élasticité fermés; la première est celle proposée par
DRUCKER et al. (1957). Les modèles qui l'ont suivie
considèrent les résultats d'essais à trajets de charge
imposés (en particulier l'essai triaxial).

Pour mieux simuler le comportement des sols, ces
modèles, de plus en plus nombreux, se compliquent
davantage avec l'introduction de nouvelles hypothèses
(plasticité non associée, écrouissage cinématique,
etc.) ; (MROZ et al., 1982). Cependant l'usage de ces
modèles reste réduit pour des applications réelles en
génie civil. Généralement on se limite à simuler les
résultats expérimentaux par des calculs analytiques ou
numériques obtenus par le modèle pour justifier son
choix. Parmi les modèles ayant fait l'objet de calcul
d'ouvrages, on cite ceux du CAM-CLAY qui ont été
appliqués pour les remblais de KINGS LYNN (1972).
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Le but de ce travail est l'étude du comportement de la
grave, en vue de l'appliquer au calcul de structures
constituées par ce matériau.

Le modèle élastique linéaire appliqué au calcul des
structures de chaussées souples à base de ce matériau
conduit à des résultats aberrants (contraintes de trac
tion 'inadmissibles pour la grave) (FRIÂA et al., 1983).

Pour établir un dimensionnement plus rationnel des
chaussées souples, on utilise un modèle élastoplastique
avec écrouissage isotrope pour la grave.

On justifie, en premier lieu, le choix du modèle retenu
à partir d'une étude expérimentale réalisée à l'appareil
triaxial classique sur une grave non traitée 0/14. En
second lieu, nous donnons les résultats de calage des
paramètres du modèle. On présente ensuite les types
de sollicitations retenus pour le calcul des structures
(massif en grave, chaussée souple) : chargement avec
contrainte imposée et chargement avec déplacement
imposé. On écrit la formulation variationnelle du pro
blème en considérant le modèle «déplacement». La
mise en œuvre numérique est faite par la méthode des
éléments finis. On donne les principaux résultats de
simulation des essais triaxiaux et des calculs de structu
res. Une étude comparative entre les deux modes de
chargement est donnée à la fin.

2. COMPORTEMENT OBSERVÉ
DE LA GRAVE

La grave a fait l'objet d'études expérimentales réalisées
au moyen de l'appareil triaxial classique, sous l'action
de sollicitations quasi statique et dynamique [3], [20].
On donne ci-dessous quelques résultats relatifs au
comportement observé de ce matériau.

Déformation volumique plastique

Au cours d'un cycle charge-décharge en consolidation
isotrope on observe ce type de déformation (fig. 1);
pour un nouveau chargement on constate la présence
de points anguleux sur le cycle (fig. 1). Cette déforma
tion n'est pas alors affectée par la viscosité (MANDEL,
1978). En outre, comme elle évolue au cours du char
gement, cette déformation constitue un paramètre
d'écrouissage. Suivant son signe, on dira que le maté
riau est contractant (ePl < 0) ou dilatant (ePl > 0).

État caractéristique

Ce nouveau concept, qui a été formulé sur la base des
travaux de KIRKPATRICK (1961), HABIB et LUONG
(1978), est observé sur la grave. Lors d'un cisaillement
à contrainte latérale constante, le matériau subit une
diminution de volume (contractance) jusqu'à une
valeur minimum qui correspond à l'état caractéristique,
à partir de laquelle le volume augmente (dilatance)
jusqu'à l'écoulement (fig. 2).

Variation de volume à fécoulement (état critique)

L'état critique, comme il a été formulé par WROTH et
al. (1968), n'est pas observé sur la grave. L'écoule
ment du matériau lors d'un cisaillement n'est pas
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TR2- SIGMA 3 (100KPa)

3. MODÉLISATION DE LA GRAVE
NON TRAITÉE

parfait, il a lieu avec variation de volume (fig. 3). La
déformation volumique plastique de cisaillement v'N
constitue donc un paramètre d'écrouissage.

Les modèles Cam-Clay

Ces modèles, qui découlent de la théorie de l'état criti
que, ont été développés à l'université de Cambridge
par ROSCOE et al. (1963), puis BURLAND (1967) ;
ils sont destinés à décrire le comportement des argiles.
La plasticité associée avec l'hypothèse d'écrouissage
isotrope constitue le cadre de ces modèles [17], pour
lesquels deux versions ont été proposées: le Cam-Clay
initial et le Cam-Clay modifié. Ils ont été dév~loppés

aussi par d'autres auteurs PENDER (1977), PREVOST
et al. (1975), etc.

Modèle de VERMEER

C'est un modèle à écrouissage double, proposé dans le
cadre de la plasticité non associée; en particulier on y
fait intervenir l'équation de contrainte-dilatance de
ROWE pour prendre en compte le cisaillement. Il a été
proposé au début pour les sols pulvérulents sollicités
par un chargement initial suivi d'un déchargement
rechargement (1978). Puis il a été généralisé pour les
matériaux granulaires lâches et cohérents (1984) en
faisant intervenir la cohésion et l'angle de frottement.

Différents modèles ont été proposés pour décrire le
comportement des sols d'une manière générale et en
particulier celui des matériaux granulaires. Une présen
tation des modèles est donnée dans [2] ; nous citons
quelques-uns sans chercher à les décrire en détail.

Modèle de LADE et DUNCAN

Proposé par LADE et al. (1975), ce modèle est placé
dans le cadre de la plasticité non associée. Il a été véri
fié par des essais triaxiaux cubiques et de torsion-cisail
lement sur du sable. Une étude par LADE (1977) a
permis d'améliorer le modèle pour tenir compte des
déformations plastiques de cisaillement pouvant appa
raître dans une consolidation isotrope. Une vérification
expérimentale a été faite sur trois matériaux non cohé
rents. Le modèle simulant bien les résultats expérimen
taux obtenus, AUBRY et al. (1979) en font un algo
rithme par éléments finis.

1.

+ Charge

o Décharge

o.

...
1- "':1:

....
t

fi.

> ~
\++

> 00 0+ *C
00

-.9
.3

Fig. 1. - Évolution de la déformation volumique dans
une consolidation isotrope (charge - décharge - recharge).

Fig. 1. - Variation of volumic strain with stress
in isotropie consalidation.

Afin de rendre compte des phénomènes expérimen
taux, observés, à partir de l'essai triaxial classique, une
modélisation adéquate du comportement de la grave
peut être conçue à l'aide d'un modèle élastoplastique.

Cohésion - angle de frottement

La représentation, dans le diagramme de MOHR
COULOMB, des résultats d'essais triaxiaux obtenus sur
la grave (fig. 4) montre qu'il s'agit d'un matériau à
cohésion non négligeable, avec un angle de frottement
élevé.

2.

>
""-
>
Q

-.4
o. 6.

~
>c

2.

-.5
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<t>
o
o
o
o
o
o
8o
o
8

J,po

1.4

TR1- DH/H (%) TA1- q (MPa)

Fig. 2. - Évolution de la déformation volumique
dans un cisaillement à contrainte latérale constante.
Fig. 2. - Variation af valumic strain with axial strain

in triaxial shear.

Fig. 3. - Évolution de la contrainte déviatorique en fonction
de la variation du volume.

Fig. 3. - Variation af valumic strain with devia tarie stress
in triaxial shear.
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c'· 0.03 MPa

0.641 ------------------- -----------=-..=-----__

0.495

0.365 --------- ----=---_

SIGMA (MPa)1.4041.082.793

c'l L-..--...L.-.-I...-~------- _+_----~-----~--~
O. .063 .093 .122

Fig. 4. - Courbe intrinsèque de la G. N. T. 0/14.
Fig. 4. - Fa/lure enve/ope for drained tests on non treated

grave/ samp/es.

c = (me C cotg cp) 1 V3 (0)

("') me est la pente de la ligne critique dans le plan p-q, pour l'essai
triaxial en compression; on a : me = 6 sin ço/ (3 - sin ço).

on fait l'hypothèse de la charge plastique qui se traduit
par les conditions :

M* : pente de la ligne d'écoulement: l'écrouissage en
contraintes est nul.
c : une constante qui est fonction de la cohésion et
l'angle du frottement du matériau, on établit dans [3]
que:

(2)

(3a)

(3b)

(3c)

F=O

F=O

,1,>0

Dans ce modèle on fait intervenir les invariants Il et
l!J;, qui sont indépendants dans l'essai triaxial classi
que, et les invariants ei et liN (similaires aux précé
dents) afin de prendre en compte l'écrouissage du
matériau en termes des déformations plastiques.
L'hypothèse de WIL~E (1979) postulant que l'intro
duction de l'invariant N dans ce critère a pour but la
prise en compte de la variation de volume à l'écoule
ment, peut être montrée à partir des équations du
modèle. La règle de normalité s'écrit:

• p • 1ejj = À oF o(JjjF = l!J; + (MIl+c) (Ln (Mil + c) 1 (MI l * + c) 
(KIM) (ei - 6 (M* - M)) liN) (1)

Modèles à écrouissage anisotrope

L'hypothèse d'écrouissage isotrope est souvent consi
dérée dans les modèles élastoplastiques pour raison de
simplicité. Afin de rendre compte de l'anisotropie des
sols, des modèles ~ écrouissage anisotrope ont été pro
posés, on cite PREVOST (1977, 1979) ; MROZ et al.
(1982), etc.

Modèle retenu pour la grave

Il est obtenu par la combinaison de deux modèles pro
posés par WILDE (1977, 1979) pour les matériaux
granulaires dans le cadre de la plasticité associée avec
écrouissage isotrope. Une présentation détaillée de ces
modèles est donnée dans [34]. Le critère de plasticité,
représenté sur la figure 5, est donné par l'équation (1).

On fait intervenir cinq paramètres dans ce modèle, qui
sont:
11* : la trace du tenseur (J correspondant à la première
surface de charge.
M : pente de la ligne «critique» : le taux de déforma
tion volumique plastique est nul.
K : une constante adimensionnelle relative à l'écrouis
sage.

-'
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avec:

La différentielle totale du critère s'écrit :

Sur la figure 5, où on représente le critère de plasticité,
on distingue :

- la zone de contractance : el < 0 ;
- la zone de dilatance : el > 0 ;
les deux zones précédentes sont séparées par l'état
«critique» (qui est similaire à l'état critique classique)
pour lequel le taux de déformation volumique plasti
que s'annule, mais il n'y a pas d'écoulement (au sens
global) du matériau. Pour l'essai triaxial classique on
montre que l'état caractéristique, défini par LUONG
(1978), a lieu à un niveau de contraintes supérieur à
celui de l'état «critique» [3].

Solutions analytiques obtenus par le modèle

En considérant des trajets de charge où les contraintes
sont imposées dans une direction, on établit des solu
tions analytiques pour les cas des matériaux cohérent
et non cohérent [3]. Sur la figure 6, on voit l'influence
de la cohésion quLfait diminuer la déformation plasti
que.

La zone d'écrouissage négatif en contraintes corres
pond à un état instable du matériau. Sur la ligne de
pente M* a lieu l'écoulement (au sens global) du maté
riau où l'écrouissage en contraintes est nul.

A partir de (2) l'équation (8), d'après (9) s'écrit:

oF/WI'[ = -ell(oF/oell)/(lcosx) (10)

les termes oF/ oell, l, et cos x sont indépendants de èll
[3] ; à partir de (10) on voit que la dépendance du cri-
tère en VN traduit bien la variation de volume du
matériau à l'écoulement.

(4a)

(4b)

(5b)

(7a)

(7b)

hE; = ha + eoF/ oa). lE. (oF / oa)

- en contraintes : l = (( toF/ oa) .a)) /h
a

avec:

avec:

ha et hE; sont les termes d'écrouissage en contraintes et
en déformations.

F = (oF/WJ;)VJ; + (oF/oI1)i1
+ (oF/oei)ei + (oF/oei)/ (oF/oVN) (6)

l'écriture de la loi incrémentale en élastoplasticité,
d'après [3], permet la détermination du multiplicateur
de plasticité qui s'écrit :

- en déformations: l = (CoF / oa). lE. ~) + /hE; (5a)

Dans la phase d'écoulement pour le cas du cisaillement
triaxial à contrainte latérale constante, le déviateur des
contraintes et la trace de a sont constants, d'où:

D'après la règle de normalité (2), et tenant compte des
conditions (3a), (7a) et (7b) , on peut écrire à partir de
(6) : -

(oF)/(oVN) = -3(oF/oI1).(oF/oel)/cos x (8)

(9)

.2.08 . 12 .16

SIGMA 3 (MPa)

.04
O. ~---L-_.L---L.._.....J.------.1._--'---_'-----L-_-'------'-_-'----.l

O.

+ C = o. 0 3 ~1P a

z
o .2
...J

ëii
~

1&1

,.
1

...--- Ligne "cri tique"

-c/M

ITIIIIIl Ecrouissage positif en contrainte

t\»\i contractance ~ dilatance

Fig. 6. - Influence de la cohésion sur l'évolution
de la déformation dans une consolidation isotrope.
Fig. 6. - Cohesion influence on strain evolution

in isotropie consolidation.

Fig. 5. - Représentation du critère de plasticité pour le modèle;
d'après Bouassida et al. (1984).

Fig. 5. - The yield surface for the retained model;
from Bouassida and al.

(.) Pour l'essai triaxial classique, on a cos x = 1.

Le modèle ainsi construit, rend compte qualitativement
des phénomènes expérimentaux observés sur la grave.
En outre, on y fait intervenir un petit nombre de para
mètres, et leur détermination expérimentale est facile.
Elle se fait à partir d'un essai triaxial classique, dans
lequel on réalise une charge-décharge-recharge en
consolidation isotrope suivie par un cisaillement à
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5. SOLLICITATIONS ÉTUDIÉES

corrélation obtenu par une régression linéaire), on pré
sente les valeurs obtenues sur trois échantillons. Par ail
leurs, l'influence de différents types de trajets de charge
sur les valeurs des paramètres a été testée. Ce qui a
permis de vérifier le caractère intrinsèque des paramè
tres M* et c/M qui sont relatifs à l'écoulement de la
grave. Leurs valeurs sont:

Deux modes de chargement sont considérés. Pour une
structure donnée et sur une partie de sa frontière, le
premier mode consiste à imposer une contrainte (ou
force) Q qui schématise, par exemple, la surcharge
d'un remblai sur le sol. Le deuxième mode consiste à
imposer un déplacement U, qui peut simuler le cisaille
ment triaxial classique (en termes de vitesses), où on
impose une vitesse de montée à l'échantillon. Il est à
noter que le calcul avec déplacement imposé permet
de suivre le comportement du matériau après la phase
d'écrouissage positif [22] ;

contrainte latérale constante. La méthode de détermi
nation des paramètres, décrite dans [3], peut être résu
mée comme suit :
- en consolidation isotrope on détermine le module
de compressibilité k dans la décharge. En charge, on
déduit la déformation volumique plastique à partir de
la déformation volumique totale mesurée (la déforma
tion volumique élastique est calculée par le module k) ;
ce qui permet d'obtenir les valeurs du paramètre Il * et
de M/K;
- dans la phase de cisaillement, au début, on consi
dère l'état «critique» où le taux de déformation volu
mique plastique est nul, on détermine la pente M. En
considérant l'état de contraintes correspondant à un
écrouissage nul en contraintes, on détermine M* :
pente de la ligne d'écoulement et son ordonné à l'ori
gine duquel on déduit le paramètre c/M.

Par le petit nombre de ses paramètres et l'hypothèse de
plasticité associée, le modèle retenu se prête bien aux
calculs numériques. Pour un modèle avec plasticité
non associée, le choix d'un potentiel plastique conduit
à faire intervenir d'autres paramètres, et les calculs
numériques sont plus coûteux (0).

M* 0,44; c/M 0,05 MPa

4. ÉTUDE EXPÉRIMENTALE
SUR LA GRAVE NON TRAITÉE 0/14

Le comportement de ce matériau a fait l'objet d'une
étude (* 0) réalisée au moyen de l'équipement triaxial
[3]. Les essais (consolidés-drainés) sont réalisés sur des
échantillons cylindriques de diamètre égal à la cm, et
d'élancement égal à deux. A partir des résultats expéri
mentaux obtenus un bon calage des paramètres a été
fait. Dans le tableau 1, (où r désigne le coefficient de

La formulation variationnelle
avec le modèle « déplacement)}

Soit la structure (0), représentée sur la figure 7, consti
tuée par un matériau linéairement élastique. Sur sa
frontière Ir on impose soit le déplacement U, soit la
contrainte Q. Les forces de volume sont négligées. La
formulation variationnelle, dans le cas déplacement
imposé, s'obtient à partir des équations d'équilibre et
des conditions aux limites. Soit l'espace des déplace
ments cinématiquement admissibles défini par :

Essais
Paramètres

k (MPa)-1

M/K

E (MPa)

1~(MPa)

M

K

TR1

0,123

0,75 10 -4 r = 0,96

0,35 10 -2 r = 0,99

75,1 r = 0,99

0,22

0,072

0,18

52

TR2

0,092

0,6 10 -4 r = 0,96

0,72 10 - 2 r = 1,00

64,5 r = 0,99

0,29

0,062

0,17

24

TR4

0,062

39,0 r = 0,97

0,14

0,17

Tableau 1. - Résultats de calage des paramètres du modèle
à partir des essais triaxiaux réalisés.

Tableau 1. - Values of the model parameters derived
from consolidated-drained triaxial tests.

(*) Le calcul des structures élastoplastiques avec l'hypothèse de plas
ticité non associée amène à la résolution de systèmes linéaires avec
des matrices non symétriques. En plasticité associée ces matrices
sont symétriques donc elles sont plus faciles à manipuler.

(* *) Cette étude a été faite à l'Institut National des Sciences Appli
quées de Rennes (France).

v = tv «assez régulier» ; V 1 Ir = U, et v 1 12 = a}.

Cette formulation, d'après [la], aboutit à l'équation
(11) qui traduit le principe des puissances virtuelles
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où < q > est la contrainte moyenne "définie par :

(16)L(n)

la simulation des essais réalisés moyennant les valeurs
des param~tres obtenues après calage; et le calcul de
structures en élastoplasticité où deux exemples sont
traités.
La formulation variationnelle du problème d'évolution
d'une structure élastoplastique, avec l'hypothèse de
charge (*), conduit à la résolution d'un système non
linéaire [3], qui est ramené à résoudre une suite de
problèmes linéaires qui s'écrivent sous la forme sui
vante:

où A est la même matrice de rigidité globale utilisée
dans (15), A * est la matrice déterminée en fonction
des termes du tenseur d'élastoplasticité lE p(* *) à partir
des matrices de rigidité élémentaire des éléments plasti
fiés; pour ces derniers l'état de contraintes vérifie les
conditions (3a) , (3b), et (3c).
Ù (n) et L(n) sont respectivement les vecteurs incréments
des déplacements et des forces généralisées aux
nœuds obtenus à l'incrément (n) de la charge.

(11)

(12)

(13)

(14)

appliqué à (0).

JOO"jjEjj(v)dO = U < q >

où < u> représente le déplacement moyen, qui est
donné par:

D'une manlere analogue à la précédente on obtient
pour le cas contrainte imposée la formulation variation
nelle qui se traduit par l'équation :

L'étude de ce problème par la méthode des éléments
finis, pour le cas contrainte imposée ou déplacement
imposé, se ramène à résoudre le système linéaire [la] :

AU = L (15) 6.2. Simulation des essais

où :
A est la matrice de rigidité globale de la structure,
L est le vecteur forces généralisées aux nœuds chargés,
U est le vecteur déplacements aux nœuds de la struc
ture.

Un programme de calcul a été élaboré pour la simula
tion des essais triaxiaux où divers types de trajets de
charge peuvent être envisagés [3]. On donne quelques
résultats relatifs à l'essai triaxial classique.

6. RÉSULTATS NUMÉRIQUES OBTENUS

Elle a été faite par la méthode des éléments finis avec le
modèle «déplacement». Deux buts sont recherchés :

6.1. Mise en œuvre numérique
du modèle retenu

(*) lE P = (lE. (oF (oeJ) t. (oF / oeJ) .lE) /hE>

(* *) Le cas de la décharge n'est pas considéré.

Du point de vue numérique les calculs avec contrainte
et déplacement imposés sont identiques, sauf en gran
des déformations, et avec déplacement imposé, on
peut mieux suivre le comportement du matériau. A la
lumière de ces résultats, le modèle retenu simule bien
le comportement observé surtout en petites déforma
tions où la majorité des paramètres sont calés.

Sur les figures 8 et 9" on note une concordance parfaite
entre les résultats expérimentaux et numériques pour
les déformations volumiques plastique et totale. En
effet, en consolidation isotrope le calag~ des paramè
tres est obtenu avec de bons coefficients de corrélation
(tableau 1). Dans la phase de cisaillement, pour les
déformations volumiques totale (fig. la) et plastique
(fig. Il), la concordance est acceptable pour les petites
déformations. Les résultats numériques surestiment la
dilatance en grandes déformations. La comparaison
entre la figure la et la figure Il montre que l'état «criti
que» (èi = 0) a lieu à un niveau de contraintes infé
rieur à celui de l'état caractéristique (el = 0). On
remarque sur la figure 12 que les calculs numériques
permettent d'atteindre le déviateur maximum, obtenu
par l'essai, avec une concordance assez bonne. On
note, en plus, que le calcul avec déplacement imposé
permet de bien simuler le palier de la courbe effort
déformation mieux que le calcul avec contrainte impo
sée. Cependant la partie décroissante de la courbe (qui
correspond à l'écrouissage négatif) n'a pu être obtenue
avec l'algorithme utilisé. Concernant ce point, un tra
vail intéressant a été fait par KALTEZIOTIS et al.
(1984) sur la correction de la capacité portante des
argiles saturées, en se basant sur la technique proposée
par TANZI et al. (1982).

R
I~

Fig. 7. - La structure rn) avec ses frontières et conditions
aux limites.

Fig. 7. - Boundary conditions for the structure (n).

H
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Fig. 8. - Évolution de la déformation volumique plastique
dans une consolidation isotrope.

Fig. 8. - Variation of plastic volumic strain with stress
in isotropie consolidation.

Fig. 11. - Évolution de la déformation volumique plastique
dans un cisaillement triaxial.

Fig. 11. - Variation of plastic volumic strain with stress
in triaxial shear.

+ Contrainte imposée

4 Déplacement imposé

o Expérimental

1.41.21 ..8.6.4.2
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:I:
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O.
. 4 O.

(a) TR1- 11 (MPa) TR1- q (MPa)

Fig. 9. - Évolution de la déformation volumique totale
dans une consolidation isotrope.

Fig. 9. - Variation of total volumic strain with stress
in isotropie consolidation.

Fig. 12. - Évolution de la déformation axiale
dans un cisaillement triaxial.

Fig. 12. - Variation of axial strain with stress in triaxial shear.

7. CALCUL DES STRUCTURES

o Expérimental

+ Contrainte imposée

_ Déplacement imposé

Le maillage est constitué de 132 éléments rectangulai
res à 4 nœuds.

R = 70 cm, H = 80 cm, d = 12 cm.

Deux exemples de structures axisymétriques sont trai
tés : le premier est celui d'un massif homogène en
grave, le second est celui d'une chaussée souple à base
du même matériau (fig. 13). Pour ces deux cas on
utilise la même schématisation représentée sur la
figure 7 ; avec :

1.1.8.6

.... +

.4.2

4.

3.5

3.

2.5

~ 2.

~ 1.5
>c 1.

.5

O.

-.5
O.

(b) TR2- q (MPa)

Le comportement de la grave est régi par le modèle
retenu, avec les caractéristiques suivantes'

en élasticité :
Fig. 10. - Évolution de la déformation volumique totale

dans un cisaillement triaxial.
Fig. lD. - Variation of total volumic strain with deviatoric stress

in triaxial shear. E2 = 75,1 MPa; \/2 0,22;
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en plasticité : Massif en grave

2d

__Wlill__

O,~OO

0.060

0.0,"",

GRAVE NON TRAITEE 0/14

BETON BITUMINEUX

M = 0,18; K = 52,0; Il * = 0,072 MPa ;

M * = 0 44' c/M = 0 05 MPa .
C' = '0,03MPa; cP ~ 55°. '

SOL DE FONDATION

Fig. 13. - Un exemple de chaussée souple.
Fig. 13. - An example of flexIble pavement. 0.-156

Le béton bitumineux et le sol de fondation (fig. 14)
sont considérés comme étant linéairement élastiques.
Leurs caractéristiques sont :

El = 5000 MPa; \/1 = 0,33;
E3 = 40 MPa; \/3 = 0,33.

Fig. 14. - Évolution de la zone plastifiée en fonction
du chargement avec contrainte imposée (MPa).

Fig. 14. - Evolution of the plastified area far an impased
stress loading.

La résolution est faite par intégration numérique [7].
Le chargement (avec contrainte ou déplacement
imposé) est fait par incréments, qui sont calculés de
manière que la structure se plastifie élément par élé
ment. Les conditions de la charge plastique sont véri
fiées à chaque incrément [3].

7.1. Cas du massif en grave non traitée

On cherche à déterminer la valeur de la charge Q
qu'on peut appliquer sur le massif, avec un charge
ment en contrainte ou déplacement imposé. Les cal
culs sont conduits jusqu'à ce que l'hypothèse de la
çharge plastique ne soit plus vérifiée : le multiplicateur
À (en déformations) est négatif. En utilisant la méthode
de résolution décrite dans 6.1, et les hypothèses précé
dentes, on détermine deux valeurs maximales de la
charge. Elles sont respectivement égales avec con
trainte imposée et déplacement imposé :

Massif en grave

q~ax = 0,158 MPa ; q~ax = 0,048 MPa.

Ces valeurs peuvent être améliorées en envisageant le
cas de décharge, dans l'algorithme utilisé. Avec dépla
cement imposé la charge maximale représente 30 %
de la valeur obtenue avec contrainte imposée.

L'évolution de la zone plastifiée se ressemble pour les
deux modes de chargement (fig. 14 et 15). Ce n'est
pas le cas pour la zone de dilatance (fig. 16 et 17), avec
déplacement imposé cette zone ne concerne que la
verticale au bord du disque de chargement; avec con
trainte imposée cette zone atteint l'axe de la charge. On

Fig. 15. - Évolution de la zone plastifiée en fonction
du chargement avec déplacement imposé (10 -2 cm).

Fig. 15. - Evolution of the plast/fied area for an impased
displacement laading.
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Massif en grave

Fig. 16. - Évolution de la zone de dilatance en fonction
du chargement (contrainte imposée en MPa).

Fig. 16. - Evolution of the dilatancy area for an imposed
stress loading.

Massif en grave

Fig. 17. - Évolution de la zone de dilatance en fonction
du chargement avec déplacement imposé (10 -2 cm).

Fig. 17. - Evolution of the dt/atancy area for an imposed
displacement loading.

REVUE FRANÇAISE DE GÉOTECHNIQUE

note que les zones de comportement obtenues avec
déplacement imposé sont plus restreintes que celles
obtenues avec contrainte imposée (fig. 18 et 19). Elles
sont situées au bord du disque de chargement.

Les répartitions de contraintes montrent dans ce cas .
- pour la contrainte radiale (fig. 20 et 21), le modèle
retenu donne des contraintes en compression, or qu'en
élasticité linéaire des contraintes de traction apparais
sent; elles sont plus marquées avec déplacement
imposé;
- pour la contrainte verticale (fig. 22 et 23), les répar
titions diffèrent. Avec contrainte imposée la différence
entre les deux modèles est petite en surface; avec
déplacement imposé les valeurs sont faibles en élasti
cité;
- pour la contrainte de cisaillement (fig. 24 et 25),
avec contrainte ou déplacement imposé, le modèle
donne de très grandes valeurs au bord du disque de
chargement. Elles sont à l'origine de la «ruine» des élé
ments en état d'écrouissage négatif qui est développé
dans la même zone.

Il est à noter qu'avec déplacement imposé, les con
traintes dépassent la charge maximale, ce qui n'est pas
vrai avec contrainte imposée.

Massif en grave

1 1 l

\

..'t .•••••••.• ..••••.•..
• •.•.••.• :t .••.•.•.••.•.

.......... : '.

a Zone plastifiée

~ Zone de dilatance

lI] Zone d'écrouissage négatif

Fig. 18. - Limites des différentes zones de comportement
obtenues pour la charge maximale
(calcul avec contrainte imposée).

Fig. 18. --:-. Limits of the differents_ behaviour areas obtained
at the maximum load (imposed stress computation).
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• Elastlc l té Ilnéai re

T l"1odèle retenu

Massif en grave

compr•••'on

____r-__o+-.1 o+.2__~0.-=-3--..:0.;....4:......---...:0=+.:..5_~S~IG~r/QmaX

tractionMassif en grave

1 l l
~..\~:.:':::~
~~

..
'"

IS

1--------- a Zone plasti fIée

---
~

~ ~ Zone de dilatance

[J ?one d'écrouIssage négatIf

Fig. 19. - Limites des différentes zones de comportement
obtenues pour la charge maximale
(calcul avec déplacement imposé).

Fig. 19. - Limits of the differents behaviour areas obtained
at the maximum load (imposed displacement computation).

traction compr•••'on

0.4 0.8 1.2 1.6 2.0 SIGr/Qmax

z/d

Fig. 21. Évolution de la contrainte radiale sous l'axe
de la charge (calcul avec contrainte imposée).

Fig. 21. - Variation of radial stress, under the load axis,
with depth (imposed stress computation).

0.8 1.6 2.4 3.2 4.0

SIGz/Qlllu

Massif en grave

+ f"1odèle retenu

• Elasticité linéaire

Massif en grave

+ ModèJ e retenu

• ElastIclté linéaire

z/d

Fig. 20. - Évolution de la contrainte radiale sous l'axe
de la charge (calcul avec déplacement imposée).

Fig. 20. - Variation of radial stress, under the load axis,
with depth (imposed displacement computation).

Fig. 22. - Évolution de la contrainte verticale sous l'axe
de la charge (calcul avec déplacement imposé).

Fig. 22. - Variation of vertical stress, under the load axis,
z/d with depth (imposed displacement computation).
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0.2 0.4 0.6 0.8 1.0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0

Massif en grave

.... Modèle retenu

• E1asticité linéaire

SIGz/Qmax

Massif en grave

+ l'lodèle retenu

• [lasticIté lInéaIre

SIGrz/Qmax

z/d Fig. 23. - Évolution de la contrainte verticale sous l'axe
de la charge (calcul avec contrainte imposée).

Fig. 23. - Variation of vertical stress, under the load axis,
with depth (imposed stress computation).

Fig. 25. - Évolution de la contrainte de cisaillement au bord
z/d du disque de chargement (calcul avec contrainte imposée).

Fig. 25. - Variation of shear stress, at the load edge, with depth
(imposed stress computation).

0.4 0.8 1.2 1.6 2.0
7.2. Cas de la chaussée souple

Massif en grave

+ Modèle retenu

• E1asticité linéaire

SIGrz/Qmax Pour simuler l'action de la roue d'un véhicule sur la
chaussée le chargement avec contrainte imposée a été
retenu; pour lequel les calculs ont été conduits jusqu'à
la valeur Q = 0,9 MPa. L'écrouissage négatif n'appa
raît pas dans la couche de la grave. La couche de béton
bitumineux joue le rôle d'une dalle de répartition de la
charge, qu'on peut voir par l'évolution de la zone plas
tifiée (fig. 26). La zone de dilatance (fig. 27) prend
naissance au bord du disque de chargement sans
atteindre l'axe de la charge. Pour la contrainte radiale,
le modèle ne donne pas de contraintes de traction
comme en élasticité linéaire (fig. 28). L'augmentation
en profondeur, de cette contrainte, pourrait être attri
buée à l'état de dilatance dans les éléments situés au
niveau du bord du disque de chargement. Ces derniers
exercent une compression sur les éléments (en état
contractant) situés sous l'axe de la charge. L'évolution
du déplacement vertical en surface (fig. 29), montre
qu'avec le modèle retenu les valeurs obtenues sont éle
vées : cela est dû à la plastification des éléments en
grave sous le béton bitumineux.

7.3. Étude comparative des méthodes de calcul

z'/d

Fig. 24. - Évolution de la contrainte de cisaillement au bord
du disque de chargement (calcul avec déplacement imposé).

Fig. 24. - Variation of shear stress, at the load edge, with depth
(imposed displacement computation).

Elle a pour but de comparer, sur le cas du massif
homogène en grave, les méthodes de calculs au niveau
des résultats, et leur donner les conditions nécessaires
pour une mise en application correcte concernant le
choix de la valeur de l'incrément de la charge.

La détermination de la charge maximale par les deux
méthodes a été étudiée d'une part en faisant varier
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GravI

Chaussée souple

traotlon oomprl••lon

-4 -3 -2 -1 4 SIGr/Qmax
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-+ 0.02 0.03 0.04

-0.04 -0.03 -0.02 -0.01

Sol de fondation

Gravs

Biton bitumineux

0.'0-\

Chaussée souple

0.055

z/d

Fig. 26. - Évolution de la zone plastifiée en fonction
du chargement (contrainte imposée en MPa).

Fig. 26. - Variation of the plastified area with an imposed
stress loading.

Chaussée souple

Fig. 28. - Évolution de la contrainte radiale sous l'axe
de la charge (calcul avec contrainte imposée).

Fig. 28. - Variation of radial stress, under the load axis,
with depth (imposed stress computation).

Biton bitumineux

Grave

Sol de fondation

Fig. 27. - Évolution de la zone de dilatance en fonction
du chargement (contrainte imposée en MPa).

Fig. 27. - Variation of the dilatancy area with an imposed
stress loading.

l'incrément maximum de la charge, d'autre part en
considérant un deuxième maillage nO 2, plus raffiné
que le premier nO 1, au bord du disque de charge
ment. Cette façon permet d'avoir des valeurs plus pré
cises sur les contraintes qui sont élevées dans cette
zone; et par suite une meilleure estimation de la charge
maximale.

Les résultats obtenus (voir tableaux 2 et 3), permettent
de noter:
- avec le maillage nO 1, en doublant la valeur de
l'incrément maximum on aboutit à une légère augmen
tation de la charge maximale (7 % au plus) ;
- avec le maillage nO 2 avec déplacement imposé, en
doublant l'incrément maximum on obtient une nette
amélioration de la charge maximale (39,4 %). Mais sa
valeur est inférieure à celle obtenue par le maillage
nO 1;

- avec contrainte imposée, l'augmentation de l'incré
ment maximum n'est pas avantageuse, elle aboutit à
urie diminution de la charge maximale;
- l'augmentation de l'incrément maximum, au-delà
du double, entraîne une diminution du nombre d'itéra
tions de calcul; mais l'hypothèse de la charge plastique
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Fig. 29. - Évolution du déplacement vertical en surface (z = o)
pour la charge Q = 0,662 MPa (contrainte imposée).

Fig. 29. - Variation of vertical displacement with radius
(null depth) for the load value Q = 0.662 MPa (imposed stress

computation) .

o 0
o

Q moyenne (MPs.cm2)

o Contrainte imposée

+ Déplacement imposé 0

O. 10. 20. 30. 40. 50. 60. 70. 80. 90.
O.

40.

cinq paramètres qu'on détermine par un essai triaxial
classique.

Fig. 31. - Contrainte moyenne obtenue avec le maillage nO 2
(incrément maximum unitaire).

Fig. 31. - The mean stress determined with mesh nO 2
(unitary maximum load).

Lors d'une étude expérimentale sur une grave non trai
tée 0/14, un calage des paramètres a permis de simu
ler les essais réalisés. On vérifie que le modèle décrit
bien les phénomènes observés en petites déformations.

En considérant les chargements contrainte imposée et
déplacement imposé, on vérifie que le deuxième mode
de chargement permet de mieux simuler le comporte
ment du matériau en grandes déformations. Le pro
blème de simulation de l'écrouissage négatif qui régit le
comportement du matériau après écoulement reste
encore ouvert.

Deux exemples d'application ont été traités avec le
modèle retenu. Le calcul d'un massif homogène en
grave a permis de déterminer une valeur maximale de
la charge. Le calcul d'une chaussée souple, à base de

-w
E
'!
E
o

c•~o
E
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0,002 cm.LlQ = 0,02 MPa; LlU

Fig. 30. - Contrainte moyenne obtenue avec le maillage nO 1
(incrément maximum unitaire).

Fig. 3D. - The mean stress determined with mesh nO 1
(unitary maximum load).

8. CONCLUSION

A partir des phénomènes expérimentaux observés sur
la grave, on justifie le choix d'un modèle élastoplasti
que avec écrouissage pour ce matériau.

n'est plus vérifiée. Les résultats trouvés sont traduits sur
les figures 30 et 31. L'incrément maximum de la
charge ne doit pas dépasser les valeurs suivantes pour
les chargements avec contrainte imposée et avec
déplacement imposé :

Ce modèle tient compte de la variation de volume
avant et au cours de l'écoulement. On y fait intervenir

40.

o [ontrainte lmposée 0
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~ o0f9
c

~
• c9
~ @0
E
::)

~o
o. ~

O. 10. 20. 30. 40. 50. 60. 70. 80. 90.

Q moyenne (MPs.cm2)



ÉTUDES EXPÉRIMENTALE ET THÉORIQUE DU COMPORTEMENT DE LA GRAVE NON TRAITÉE 19

Incrément
max.

(MPa) 0,01 0,02 0,04 0,08
Maillage

Contrainte
moyenne 86,9 (32) 93,2 (24) * *

1 (Mpa.cm2 )

déplacement
moyen 36,7 (32) 38,6 (24) * *
(cm.cm2 )

contrainte
moyenne 86,7 (33) 17,2 * 17,2 * 11,2 *

2 (MPa.cm2 )

déplacement
moyen 38,4 (33) 7,8 * 7,8 * 2,73 *
(cm.cm2 )

Tableau Il. - Contrainte et déplacement moyens obtenus
pour la charge maximale,. calcul avec contrainte imposée.
Tableau Il. - The mean values of stress and displacement

obtained at the maximum load,' imposed stress computation.

Incrément
max.

(cm) 0,001 0,002 0,004 0,008
Maillage

Contrainte
moyenne 25,1 (50) 26,7 (35) * *

1 (Mpa.cm2 )

déplacement
moyen 16,7 (50) 17,3 (35) * *
(cm.cm2 )

contrainte
moyenne 17,0 (29) 23,6 (31 ) 20,3 * *

2 (MPa.cm2 )

déplacement
moyen 8,5 (29) 15,2 (31 ) 9,1 * *
(cm.cm2 )

Tableau III. - Contrainte et déplacement moyens obtenus
pour la charge maximale,. calcul avec déplacement imposé.
Tableau III. - The mean values of stress and displacement

obtained at the maximum load,' imposed displacement
computation.

(N) : La valeur N est le nombre d'incréments de calcul pour atteindre
la charge maximale.

Les valeurs suivies d'une astérisque ne sont pas à considérer, les
conditions de la charge plastique ne sont pas vérifiées.
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la grave, a permis d'obtenir une répartition de contrain
tes compatible avec le comportement du matériau. Le
modèle retenu est plus réaliste que celui de l'élasticité
linéaire, qui est considéré en dimensionnement des
chaussées et tient compte de contraintes de traction
fictives.

Une étude comparative montre que le chargement
avec déplacement imposé est plus «dur» que celui réa
lisé avec contrainte imposée. Il entraîne des contraintes
de cisaillement élevées, et conduit à une charge maxi
male plus petite que celle obtenue avec contrainte
imposée.

Remerciements. L'auteur tient à remercier M. S. An
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publication de cet article.
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Résumé
La complexité des relations contrainte-déformation dans les milieux granulaires,
qui est la conséquence de leur nature particulière, conduit à étudier leur com
portement au niveau microstructural, c'est-à-dire à analyser les phénomènes
discrets au niveau du grain ou d'un nombre restreint de grains.

Cette étude se situe dans ce contexte et a été menée sur un modèle bidimen
sionnel (petits rouleaux). Nous utilisons notamment une méthode expérimentale
originale pour la mesure des forces de contact dans un tel milieu. L'étude de
ces forces permet le calcul des contraintes.

Outre la caractérisation de la nature aléatoire de la contrainte au sein d'un
milieu granulaire, cet article met en évidence l'influence de plusieurs paramè
tres sur les caractéristiques statistiques de cette dernière et permet une appro
che quantitative du passage entre le milieu discontinu et le milieu continu.

Abstract
Complexity of the stress-strain relationships of the granular media, which is the
consequence of their discrete nature, leads to study their behaviour microstrudtu
rally or more precisely to analyse the discrete phenomenons considering one
single particle or a restricted number of particles.

This work is placed in this context and is carried out upon a SCHNEEBELI'S
bi-dimensional model. An original experiment method has been especially used for
measuring the contact forces in such a medium. This method also makes possible
the calculation of stresses.

ln addition to the characterization of the random nature of the stress within the gra
nular medium, this paper shows the influence of several parameters upon its statis
tical characteristics and permits a quantitative approach about the passage from
non-continuous to continuous media.

* Groupe de Recherche Génie Civil, B.P. 45, 63170 Aubière.
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1. INTRODUCTION

Les travaux présentés dans cet article entrent dans le
cadre de la mécanique des milieux granulaires et
concernent plus particulièrement l'analyse statistique
des contraintes macroscopiques au sein de tels maté
riaux.

En effet, en mécanique des sols les modèles de calcul
s'appuient souvent sur les théories développées pour
les milieux continus et permettent une prévision assez
satisfaisante dans la plupart des cas. Toutefois, il est
évident que les milieux granulaires formés de particules
discernables à l'œil nu, voire même de dimensions
importantes (sables, graviers, ... ) ne peuvent répondre
strictement aux hypothèses des milieux continus et il
est donc nécessaire de leur appliquer une homogénéi
sation.

Nous tentons par le biais de ces études d'apporter une
contribution à l'amélioration des modélisations de ces
milieux en tenant compte de leur nature discrète.
Après avoir étudié les principales théories qui décrivent
le comportement rhéologique des sols, nous nous
sommes intéressés à l'analyse des phénomènes discrets
au niveau du grain ou tout au moins d'un nombre rela
tivement restreint de grains. Il s'agit en fait d'établir le
lien entre les phénomènes discrets se produisant au
niveau des particules et les propriétés rhéologiques du
milieu considéré comme continu.

Les analyses effectuées sont essentiellement expéri
mentales et le matériau de SCHNEEBELI nous semble
intéressant sur ce plan. Il permet en effet d'avoir plu
sieurs renseignements tant au plan des déplacements
qu'au plan des efforts. Dans ce dernier cas une techni
que de mesure des forces de contact a été mise au
point à Clermont-Ferrand; elle est fondée sur l'étude
du frottement longitudinal des rouleaux et permet de
déterminer l'état de contrainte dans un tel milieu. Cette
technique a été retenue pour notre étude.

2. MODÉLISATION DES MILIEUX
GRANULAIRES

Le comportement mécanique des milieux granulaires a
été le plus souvent schématisé tantôt comme élastique
linéaire isotrope, tantôt comme parfaitement plastique
avec critère de MOHR-COULOMB. Mais l'on s'est
aperçu assez rapidement des limites de ces modèles qui
ne correspondent qu'imparfaitement au comportement
réel de ces milieux. Celui-ci n'est à aucun instant ni
entièrement réversible, ni entièrement irréversible et
répond bien plus à une loi continue de déformation
associant à tout moment réversibilité et irréversibilité; il
est par conséquent beaucoup plus complexe.

Cependant, la mise en œuvre de puissantes méthodes
numériques, en particulier la méthode des éléments
finis, permet de prendre en compte des lois de com
portement de plus en plus affinées. Dès lors, plusieurs
recherches concernant la loi rhéologique à prendre en
compte pour ces milieux granulaires ont été effectuées.
Nous pouvons citer comme exemple les lois rhéologi-
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ques incrémentales telles qu'elles ont été décrites par
DARVE à plusieurs reprises (8, 9, 10, Il).

Ces lois s'affranchissent de tout schéma de comporte
ment et cherchent à suivre la nature pas à pas. La loi
octolinéaire présente l'avantage de mieux décrire la
non-linéarité du comportement des milieux granulaires
et permet, grâce à l'hypothèse d'orthotropie, de pren
dre en compte une anisotropie généralement considé
rée comme suffisante pour un sol. Toutefois, ces
modèles incrémentaux ne cernent pas la réalité; ils
supposent que toutes les directions principales restent
fixes et confondues. De plus, ils ne sont pas commodes
à expliciter dès qu'il s'agit de préciser sur un trajet de
chargement complexe les paramètres dont dépend la
loi.

Néanmoins, dans toutes les modélisations utilisées, on
considère les matériaux comme parfaitement continus.
Il est évident que cette hypothèse ne correspond pas
aux milieux granulaires formés de particules en contact
les unes avec les autres et qui sont de formes, de
dimensions et d'orientations diverses. La complexité
des relations contraintes-déformations de ces milieux
est en partie la conséquence de leur nature discrète
dont il faut tenir compte.

2.1. Description discrète des matériaux
granulaires

Il s'agit du développement d'une caractérisation stati
que qui consiste à définir le lien entre le tenseur des
contraintes (J et les forces de contact intergranulaires Fk
(figure 1). Cette relation a été établie par WEBER
(21) :

(1)

V étant le volume analysé supposé suffisamment
grand.

Fig. 1. - Contact et force intergranulaires.
Fig. 1. - /ntergranu/ar contact and force.

En partant de cette relation CAMBOU et Coll. (5,6,7)
ont défini un ensemble de variables internes Àafl. suscep
tibles de représenter macroscopiquement l'état du
matériau granulaire.

Pour un matériau bidimensionnel et dans une sollicita
tion à directions principales fixes, on obtient un état
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orthotrope caractérisé par À 12 = À 21 = 0; deux varia
bles À Il et À 22 suffisent alors pour décrire l'état interne.

Ces variables d'état traduisent bien l'évolution de
l'orientation des forces de contact dans le milieu
(figure 2). Par ailleurs, les résultats de cette caractérisa
tion statique montrent que l'évolution des variables ÀafJ
traduit l'adaptation de la structure de façon que le
déviateur soit supporté pour une plus grande part par
les composantes normales des forces de contact
(figure 3).

Un tel modèle permet l'étude de problème à deux
dimensions et de nombreux auteurs (3, 18, 19) l'ont
utilisé notamment pour mieux comprendre les sché
mas de rupture du sol de fondation, l'équilibre limite
des coins de poussée et de butée, etc. Il ne permettait
que de visualiser les différents phénomènes et les résul
tats obtenus n'étaient donc que qualitatifs. Mais depuis
quelques temps, cette technique connaît un renouveau
avec le" développement des calculs par la méthode des
éléments finis d'une part; le modèle n'est plus consi
déré comme un modèle réduit du problème étudié
mais plutôt comme un objet particulier que l'on peut
simuler par le calcul. Nous citerons dans ce cadre les
travaux de TRATAPEL (20), BOULON et Coll. (4) et
MONNET et Coll. (17). D'autre part, grâce à une tech
nique originale de mesure des forces de contact
(12, 13), il est possible d'obtenir l'état de contrainte en
tous points du massif analogique. Nous verrons plus
tard le principe de cette méthode.

pulvérulent, homogène, bidimensionnel et obéissant à
la loi de COULOMB, par l'empilement de cylindres
horizontaux, de plusieurs diamètres et de même lon
gueur.

----~--, ", ,, \
1 \
f \, \, ,

l '

10

-20

Fig. 2. - Distribution des orientations
des valeurs moyennes des forces de contact

(d'après Cambou).
Fig. 2. - Distribution of the orientations
of the means values of the contact forces

(according to Cambou).

Toutefois, les résultats obtenus tant qualitatifs que
quantitatifs sont cependant limités par le danger qu'il y
aurait d'extrapoler aux ouvrages réels en raison du
non-respect des règles de similitude.

2.3. Approche statistique

0.4

Nous avons vu comment les méthodes numériques ont
contribué à l'élaboration des modélisations des milieux
granulaires mais il existe un autre moyen non moins
important qui réside en l'utilisation des théories proba
bilistes et des méthodes statistiques.

Fig. 3. - Contribution des composantes
normales et tangentiel/es des forces de contact

à l'angle de frottement mobilisé s
(d'après Cambou).

Fig. 3. - Contribution of the normals
and tangentials components of contact forces to

the mobilized friction angle s
(according to Cambou).

0.2

0.2 0.4
5

En effet, un milieu granulaire présente des diversités de
formes, de dimensions et d'orientations des contacts
entre les grains. Il présente aussi des diversités de la
minéralogie et donc de la loi de comportement propre
à chaque particule. Tout ceci nous conduit alors à faire
appel aux lois statistiques pour caractériser ce milieu.

C'est dans cette dernière catégorie que peuvent se
situer les travaux présentés ici. Nous analysons plus
particulièrement les phénomènes se rapportant à la
notion de contrainte. Cette dernière, définie en un
point dans les théories des milieux continus, doit se tra
duire par d'autres concepts dans un milieu granulaire.

2.4. Contrainte macroscopique dans un milieu
granulaire

2.2. Modèle analogique de SCHNEEBELI

Parallèlement à ces analyses théoriques du comporte
ment mécanique des milieux granulaires, se développe
une voie expérimentale utilisant le modèle analogique
bidimensionnel de SCHNEEBELI. En effet, ce dernier
a montré en 1956 la possibilité de réaliser un milieu

La contrainte macroscopique en un point d'un milieu
granulaire est définie comme le rapport ~F/ ~S, où ~S

est une surface entourant le point et ~F la résultante de
toutes les forces appliquées sur cette surface. La valeur
de ~S est finie et doit être suffisamment petite pour
pouvoir l'assimiler à l'élément différentiel dans les trai
tements mathématiques, mais suffisamment grande de
façon à ce que les discontinuités soient négligeables par
rapport à sa taille. Ceci inclut donc l'idée d'homogénéi
sation locale du matériau.
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Considérons un matériau granulaire soumis à un
système de forces extérieures : à celui-ci correspond,
d'un point de vue déterministe, un état de contrainte
équivalent qui est celui de la mécanique des milieux
continus. Dans une approche probabiliste, la valeur de
la contrainte macroscopique en un point ne sera pas
unique mais sera une variable aléatoire dont la valeur
moyenne Œ est égale à la contrainte du milieu continu
équivalent.

3. ÉTUDE À L'ÉCHELLE GLOBALE

Avant de détailler les étapes ainsi que les résultats de
l'analyse statistique effectuée nous exposons briève
ment l'appareillage expérimental dont nous nous som
mes servis ainsi que les résultats d'une étude portant
sur le comportement mécanique global du milieu de
SCHNEEBELI.

3.1. Dispositif expérimental utilisé

3.1.1. Matériau de SCHNEEBELI

Nous avons choisi d'utiliser des rouleaux en P.V. C. en
raison du faible prix de revient, de leur légèreté et élas
ticité. Ces rouleaux sont de trois diamètres différents
(2, 3 et 4 mm) également répartis en poids, leur lon
gueur est de 6 cm. Le poids volumique du P.V.C. est
de 1,3 daN/dm 3, la densité moyenne du matériau en
place évaluée par comptage sur photographie est de
1,1, quant à l'angle de frottement interne mesuré à
l'appareil biaxial, il est de l'ordre de 26°.

3.1.2. Appareil de compression biaxiale

Le schéma de principe de cet appareil est indiqué sur la
figure 4. Il est constitué d'un moule carré, de 21,5 cm
de côté, composé de quatre éléments rectifiés (mors)
mobiles les uns par rapport aux autres. Deux cadres
métalliques indépendants et articulés assurent la mise
en charge du milieu selon deux directions perpendicu
laires par un système vis-écrou. L'ensemble repose sur
un plan lisse horizontal.

Les rouleaux sont disposés verticalement. Les efforts
appliqués à l'aide du système de mise en charge se
trouvent dans un plan horizontal et par conséquent le
modèle est non pesant. Les efforts appliqués sont
mesurés par deux anneaux dynamométriques; les
déplacements respectifs des différentes parties du
moule sont mesurés à l'aide de comparateurs.

L'abaissement d'une trappe située sous le moule per
met d'éviter le frottement des rouleaux sur le fond et
permet aussi leur déplacement longitudinal afin,
comme nous le verrons plus loin, d'effectuer la mesure
des contraintes.
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Fig. 4. - Appareil biaxial.
Fig. 4. - Biaxial apparatus.

3.2. Comportement mécanique global
du matériau de SCHNEEBELI

Cette étude a été effectuée sur des chemins de
contraintes monotones croissants à rapport de
contraintes R = Œ1/Œ2 variable. Les essais suivent un
chemin isotrope (Œ 1 = Œ2) jusqu'à une certaine valeur,
puis nous maintenons la contrainte dans la direction 2
constante tandis que la contrainte Œ1 continue à croître.
Plusieurs valeurs de la contrainte latérale Œ2 ont été uti
lisées (figure 5).

Les mesures tirées de l'essai de compression biaxiale
nous permettent la détermination des déformations El

et E2 ainsi que le déviateur (Œ 1 - Œ2) /2. Nous nous
sommes aussi intéressés à l'étude des courbes reliant
ces grandeurs physiques; ceci apparaît sur la figure 6.

40

droite Kp
30

20

.-AF--- droite Ka
10

Fig. 5. - Chemins de contrainte étudiés.
Fig. 5. - The studied stress-paths.

Avant chaque essai, nous intercalons un lubrifiant à sec
(téflon) entre les mors et les rouleaux de sorte qu'il n'y
ait pas de frottement ou tout au moins qu'il soit négli
geable. Nous évitons ainsi la création de voûtes de
charge et les contraintes extérieures appliquées au
milieu sont à tout instant de l'essai des contraintes prin
cipales.

10 20 30 40 50 a; (kPa)
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Les courbes effort-déformation de la figure 6a nous
montrent la sensibilité de la résistance du milieu de
SCHNEEBELI à la valeur de la contrainte latérale a 2 .

Le matériau ne présente pas véritablement de pic de
contrainte.

Les courbes de variation de volume de la figure 6b
mettent en évidence le phénomène de dilatance qui
apparaît très nettement pour une valeur de la déforma
tion latérale de l'ordre de 0,5 %.

F1

1

~~
1

! m
1

A partir de ces courbes, il apparaît évident que le com
portement du matériau de SCHNEEBELI lors d'un
essai de compression biaxiale est analogue à celui d'un
sable dense lors de l'essai de compression triaxiale
conventionnelle.

Nous pouvons distinguer trois phases principales :

-----t- - -- - -- - -.....-_-

rouleaux 1

déPlaCéS~F2
1

1

1. Phase de contraction (0 - 0,5 %) : réarrangement
des rouleaux, compression du squelette, c'est le
domaine de déformation homogène.

cr1

2. Phase de dilatance (0,5 - 4 %) : désenchevêtre
ment des particules, dilatance, pic en contrainte.

3. Phase d'état critique (au-delà de 4 %) : stabilisation
des efforts, c'est le domaine d'écoulement plastique.

Fig. 8. - Notations et mesures des forces
dans le biaxial.

Fig. 8. - Notations and measurement of forces
in the biaxial.

Par ailleurs, nous avons pu vérifier que pour le type de
chemin de contraintes étudié, il est possible de décrire
le comportement du milieu analogique par des formu
lations de type hyperbolique (figure 7).

nécessaire d'introduire la notion de contrainte macro
scopique qui ne peut être utilisée qu'en considérant un
élément assez représentatif du milieu.

4. ANALYSE STATISTIQUE
DES PHÉNOMÈNES DISCRETS

Dans le cas du biaxial et en adoptant les notations de la
figure 8, la relation entre la force mesurée et le champ
de contrainte peut s'écrire :

Le fait que nous nous intéressons à un nombre
important de rouleaux tient à ce que nous sommes en
présence d'un milieu granulaire. Dans ce cas il est

Nous nous sommes limités à l'étude des problèmes se
rapportant aux contraintes dans un milieu analogique
en utilisant la méthode expérimentale due à FAUGE
RAS (12) et déjà évoquée (cf. § 2.3.).

4.2. Champ de contrainte macroscopique

Si nous appelons «découpe» la limite de l'empreinte
créée dans le milieu par le déplacement d'un ensemble
de cylindres, FAUGERt\S (12) a mis en évidence les
avantages de l'utilisation d'une découpe obtenue par
l'intermédiaire d'une plaque d'épaisseur très faible par
rapport à sa largeur.

Dans la relation (2) Flet F 2 sont mesurées à l'aide d'un
capteur de force. À et fl sont deux coefficients, homo
gènes à une surface, qui dépendent des caractéristi
ques géométriques de l'empreinte et de la nature des
matériaux. Des travaux plus récents (16) montrent que
À etfl dépendent aussi de la géométrie de l'assemblage.

Il est inutile de rappeler que pour cette étude nous
avons été amenés à abandonner le modèle détermi
niste pour une formulation probabiliste faisant interve
nir les incertitudes affectant les matériaux réels. L'étude
a été effectuée dans les deux domaines avant et après
dilatance mis en évidence lors de l'étude à l'échelle
globale.

4.2.1. Mise en œuvre des essais

Les essais au biaxial se déroulent de la façon suivante :

- application d'un champ de contraintes théoriques
constant (a 1, a2) ;

- mesure des forces F 1 en n points différents
(figure 8) ;

(2)F 1 = Àa 1 + fla 2

F 2 = Àa 2 + fla 1

4.1. Principe de la méthode

Le principe de cette méthode a déjà fait l'objet de plu
sieurs publications (1, 12, 13, 15), aussi nous ne rap
pelons ici que les principes essentiels. Cette méthode
est fondée sur l'étude du frottement longitudinal des
rouleaux constituant le massif. Elle consiste à mesurer
la force nécessaire pour déplacer un ensemble de rou
leaux selon leur axe longitudinal. Cette force est fonc
tion du champ de contrainte au point de mesure
(12,13).
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- déchargement du système et réarrangement des
rouleaux;

- application du même champ de contraintes théori
ques ((JI' (J2) ;

mesure des forces F 2 en n points différents;

nouveau déchargement et régénération du milieu.

D'autres travaux (1, 2, 15) montrent que l'on peut
admettre que les contraintes mesurées sont indépen
dantes du point de mesure dans le biaxial (figure 10).
Les variations qu'on peut enregistrer d'un point à
l'autre sont en fait dues au milieu lui-même et à sa
nature granulaire.

Ces opérations sont répétées un certain nombre de fois
afin d'avoir un nombre de mesures permettant une
exploitation statistique convenable. Nous avons suivi le
même type de chemin de contraintes que lors de
l'étude du comportement global. Les contraintes
macroscopiques se déterminent à partir de ces mesures
à l'aide des relations suivantes :

4.2.2. Influence du nombre de mesures

Le nombre de mesures nécessaires pour obtenir un
point expérimental dans l'espace des contraintes princi
pales ((J l, (J 2) est un facteur très important dans le
contexte qui nous intéresse, dans la mesure où tous les
résultats que nous obtiendrons par la suite découleront
d'une analyse statistique. ASTIER (1) et LEBROU (15)
ont montré que des échantillons comportant une cin
quantaine d'éléments permettent d'obtenir un ensem
ble de valeurs statistiquement fiable (figure 9).

(J l = (À F l - Il F2) (À 2 - 1l 2 ) - l

(J 2 = (À F2 - Il FI) (À 2 - Il 2) - l

(3)

°1

(> 0 v e/L~ lez- haut)

Cl; (kPa)

35

°2

(/ 0 V~~~ la d~oit~)

Fig. 10. - Variation de (J 1 et (J 2 dans le biaxial
(d'après Astier et Coll.).

Fig. 10. - Variation of a 1 and a2 in the biaxial
(according to Astier and al).
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Fig. 9. - Influence du nombre de mesures sur
la validité du chemin de contrainte

expérimental (d'après Astier).
Fig. 9. - Influence of the measurements number
upon the validity of the experimental stress-path

(according to Astier).

4.2.3. Influence de la position du point de mesure

Dans toutes nos expérimentations le biaxial se trouve
soumis à un champ de contrainte globalement homo
gène. Dans une approche probabiliste cela se traduit
par une même probabilité sur la valeur du champ de
contraintes macroscopiques pour tous les points situés
à l'intérieur du milieu.
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Fig. 11. - Chemins de contrainte en p. q
Résultats obtenus à la plaque de 2 cm.

Fig. 77. - Stress-paths in p. q - Results obtained
with the 2 cm plate.

20.00

Fig. 12. - Diagramme de dispersion - Plaque
de 2 cm.

Fig. 72. - The dispersion diagram - A 2 cm plate.
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Les deux résultats exposés ci-dessus traduisent bien le
caractère aléatoire de la contrainte macroscopique au
sein du milieu analogique. Celle-ci est définie comme
étant égale à la somme des composantes normales des
forces s'exerçant sur les particules divisée par l'aire de
la facette macroscopique considérée. Dans notre cas,
la taille de la plaque utilisée correspond à celle de la
facette macroscopique. Il est donc évident que la dis
persion des mesures est d'autant plus importante que
la taille de la facette macroscopique prise en compte est
petite par rapport à la taille moyenne des grains. Ceci a
été confirmé lors des études de MEZGHANI (16) dont
nous présentons quelques exemples de résultats
ci-après.

MICROMÉCANIQUE DES MILIEUX GRANULAIRES

4.2.5. Passage du milieu discontinu au milieu
continu

Le passage du milieu discontinu au milieu continu peut
se traduire par le rapport de la taille moyenne des
grains à la taille des plaques. En effet plus la taille de la
plaque est petite moins la facette est représentative du
milieu donc plus on tend vers le milieu discontinu alors
que dans le cas contraire on aura tendance à aller vers
le milieu continu.

Il importe de souligner qu'avec notre technique expéri
mentale nous pouvons déterminer la valeur du dévia
teur q, bien que nous ne fassions intervenir que les
composantes normales des forces de contact. Ce résul
tat vient confirmer les résultats des analyses théoriques
de CAMBOU (7) qui montrent que le déviateur est
supporté pour une plus grande part par les composan
tes normales des forces de contact.

4.2.4. Aspect aléatoire de la contrainte
macroscopique

La figure Il présente un exemple type des résultats
tirés à partir de nos mesures à l'aide d'une plaque de
2 cm de large. Sur ces graphiques nous avons porté
dans le plan (p, q) la comparaison entre le chemin des
contraintes théoriques et celui des contraintes moyen
nes expérimentales. Celle-ci fait apparaître une diffé
rence relativement faible entre les deux courbes. Mais
cette comparaison ne porte que sur une valeur caracté
ristique des échantillons de mesures qui eux présen
tent, comme on peut s'y attendre et comme l'indique la
figure 12, un nuage autour de cette valeur moyenne
ne présentant aucune corrélation particulière entre les
deux variables statistiques p et q.

Ceci apparaît nettement sur les histogrammes de la
figure 13, ces derniers ne font que confirmer toutes les
considérations précédentes. Plus la taille de la plaque
est grande, plus la distribution est serrée et les histo
grammes de fréquence en nombre des échantillons des
valeurs obtenues se réduisent à quelques intervalles et
admettent un maximum correspondant à la valeur
moyenne. Pour les plaques de petite taille la distribu
tion a tendance à s'étaler et nous avons des maximums
beaucoup moins marqués. Toutefois, il est à remar
quer que les histogrammes obtenus sont toujours com
pris dans des bornes bien nettes quelle que soit la taille
de la plaque. FAUGERAS et GOURVES (14) ont
effectué des essais au niveau des grains et ont alors
proposé dans ce cas une loi de répartition uniforme des
forces intergranulaires. Nous pouvons effectivement
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supposer qu'une telle loi est acceptable. Puisqu'il ne
peut y avoir de forces de traction entre les grains, la
conséquence en serait que la force intergranulaire est
limitée au double de la valeur moyenne. Cette considé
ration conduit alors à dire que les effets de concentra
tion de contraintes seraient nécessairement limités.

sens et tendraient au contraire à prouver que les carac
téristiques de dispersion sont les mêmes avant et après
dilatance.

CONCLUSION

Le passage du milieu discontinu au milieu continu se
traduit aussi très bien par le graphique de la figure 14
qui nous donne en quelque sorte une certaine mesure
de ce passage. En effet, le milieu continu a par défini
tion un coefficient de variation nul (à une erreur expéri
mentale près). Nous pouvons donc admettre que le
matériau granulaire est assimilable à un milieu continu
tant que ce coefficient est faible. Il est d'usage courant
d'admettre que tel est le cas dès qu'on s'intéresse à une
dizaine de particules ce qui correspond dans notre cas
à la plaque de 2 cm.

L'approche présentée ici montre bien la nécessité de
l'analyse au niveau de la particule. Le modèle de
SCHNEEBELI est à notre sens un outil très intéressant
sur ce plan.

En effet ce dernier, dont le caractère analogique a été
vérifié lors de notre étude à l'échelle globale, présente
l'avantage d'être aisé à mettre en œuvre et permet
donc d'effectuer des analyses statistiques dont l'intérêt
ne cesse d'être prouvé.

Fig. 14. - Coefficient de variation moyen dç la
contrainte isotrope p en fonction de la taille de

la plaque.
Fig. 14. - The mean coefficient of variation of the

isotropie stress p in terms of the plate size.

Cette étude nous permet d'affirmer le caractère aléa
toire de la contrainte au sein d'un milieu granulaire.
Celle-ci est une variable aléatoire qui suit donc une loi
de distribution statistique donnée pouvant être, dans
un premier temps, approchée par deux paramètres:

- une caractéristique de position (moyenne 0-) égale à
la contrainte dans le milieu continu équivalent;

- une caractéristique de dispersion (écart-type) fonc
tion de la taille de la facette macroscopique prise en
compte ainsi que de la nature du milieu.

Par ailleurs, si la nature aléatoire des milieux granulai
res a été bien caractérisée, d'autres points le sont beau
coup moins. Il conviendrait d'analyser notamment le
phénomène de dilatance et l'évolution d'état qui en
découle, ainsi que la concentration de contrainte ne
pouvant se produire de la même façon que dans les
milieux continus qui admettent une certaine résistance
à la traction.
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contraction du tube épais circulaire:
remarques sur l'influence d'une non linéarité élastique

closure of a thick-walled circular tube:
remarks on the influence of non linear elasticity

NGUYEN MINH D. - SCHMITI N.
Laboratoire de mécanique des solides *

(E.P.-E.N.S.M. Paris, E.N.P.C.,
Unité associée au C.N.R.S.)

Résumé
On étudie la contraction d'un tube épais, dont le comportement élastique non
linéaire est décrit par une loi de Hooke avec module d'Young fonction des inva
riants des contraintes.
Selon la loi de variation choisie, on met en évidence deux types de répartition de
contraintes se traduisant, soit par un durcissement du matériau vers la paroi
intérieure, soit par un amollissement accompagné d'un effet de décompression
en paroi, comme en plasticité.
Lorsque le module d'Young n'est fonction que de la contrainte moyenne, la
répartition des contraintes s'identifie à celle de la solution classique de l'élasti
cité linéaire.
Ces résultats sont liés au sens de la concavité des courbes effort-déformation
obtenues pour des trajets de charge particuliers en compression triaxiale. Ils se
reflètent également sur la courbe de convergence du tube, à condition de piloter
l'essai par la pression intérieure.

Abstract
We study the cJosure of a non /inear e/astic thick-walled tube, which behavior is
described by a Hoake's /aw with a Young's Modu/us functian of the stress inva
riants.
Depending on the chasen functian, two different kinds of stress fields are found
out, associated either with a stiffening of the materia/ tawards the inner wall of the
tube, or with a softening of the materia/ and stress re/ease at the wall, Iike in plasti
city.
When the Young's modu/us is but a function of the mean stress, the stress field is
identical ta the usual linear elastic one.
These resu/ts are depending on the conca vitYsign of stress-strain curves abtained
for particular loading pathes in triaxial compression tests. They also can be detec
ted on the clasure curves of the tube test, pravided that the inner pressure be
contralled.

• École Polytechnique, 91128 Palaiseau Cedex.



36

1. INTRODUCTION

En mécanique des roches, on a l'habitude, pour simpli
fier, d'assimiler la phase du comportement précédent
la rupture à de l'élasticité linéaire. Mais il est bien connu
que le serrage des fissures préexistantes peut conférer
aux courbes de réponse du matériau un caractère non
linéaire plus ou moins accentué.

Ainsi, dans l'essai de compressibilité (fig. 1.a), ce n'est
qu'à partir d'une pression de fermeture des fissures
qu'on obtient une réponse linéaire. Cet essai sert ainsi
à définir le «volume fissuraI» (P. HABIB, 1973).

Ce phénomène se retrouve également dans les essais
triaxiaux classiques de compression (fig. 1.b). On cons
tate que les courbes «effort-déformation» présentent
une concavité tournée «vers le haut», ainsi qu'un rai
dissement. du module de déformation moyen avec
l'augmentation du confinement. Par contre, le fait que
la concavité des courbes soit tournée «vers le bas» au
voisinage de la rupture doit plutôt être attribué à des
irréversibilités de type «endommagement» ou «plasti
cité ».

Dans quelle mesure ces phénomènes, souvent négli
gés, peuvent-ils affecter l'état de contrainte et de défor-

p

AV
V

- a -
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mation dans une structure élastique, tel qu'il peut être
calculé par la théorie linéaire classique?

Nous allons essayer de discuter de cette question dans
le cas particulier d'un tube circulaire épais en contrac
tion, soumis à une pression extérieure uniforme Pe et
une pression intérieure Pi < Pe .

Le problème avait été abordé par J. MANDEL (1962),
dans le cadre de l'élasticité non linéaire du second
ordre; en exprimant que les courbes effort
déformation présentent une concavité tournée «vers le
haut» (fig. 1.b), J. MANDEL montrait que l'intensité
de la contrainte tangentielle (Je, en paroi, devait être
plus importante que celle qui est obtenue par la solu
tion classique de Kirsch.

Par contre, en exprimant que le «module d'Young»
augmente avec le confinement, ou, plus exactement,
avec la plus petite contrainte principale en valeur abso
lue, tout en restant dans le cadre formel de la loi de
Hooke, SANTARELLI et al. (1986, 1987) arrivent à
un résultat opposé. L'intensité de la contrainte (Je est
plus faible en paroi (jusqu'à plus de 50 %), et le maxi
mum peut être atteint à l'intérieur du massif. Ces résul
tats contradictoires, obtenus par deux modèles de
comportement différents, susceptibles de rendre
compte d'un même phénomène physique, soulèvent
un paradoxe qu'il s'agit de lever.

AL
L

- b -

Fig. 1. - Courbes effort-déformation:
a) Compressibilité, .

b) Compression triaxiale.
Fig. 1. - Stress-strain curves :

a) Compressibi/ity test,
b) Triaxial compression test.
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Eo étant le modèle d'Young «initial»,
a > 0 : paramètre sans dimension,
0"0 < 0 : contrainte caractéristique de compression,
0" < 0 : contrainte équivalente de compression,

fonction des invariants.

tive, on se limitera à priori à des formes linéaires pour
représenter les tendances observées expérimentale
ment dans les essais triaxiaux de compression, à
savoir, un raidissement du matériau au cours du char
gement :

2. MODÈLE DE COMPORTEMENT

2.1. Choix du modèle

Le modèle adopté par J. MANDEL peut être plus
généralement étendu aux termes de déformation
d'ordre supérieur. Les calculs sont cependant peu
commodes et ne peuvent être qu'approchés. On gar
dera donc le cadre formel de la loi de Hooke, avec
module d'Young variable, adopté par SANTARELLI,
et qui avait déjà été utilisé dans un contexte plus large
des déformations finies, où il avait été qualifié de
«modèle quasi-linéaire» (FEHRST, 1964).

a
E(O") = Eo.(l + -.0")

0"0
(2)

Comme on considère un matériau isotrope, le
«module d'Young E », fonction des contraintes, doit
l'être plus précisément des invariants. Les contraintes
étant supposées ordonnées :

0"1 > 0"2 > 0"3 (compression négative),

on admettra, pour simplifier, que la contrainte intermé
diaire n'intervient pas. De ce fait, on doit avoir
(J. MANDEL, 1978) :

(1)

On ne dispose pas d'essais permettant de préciser la
forme (1). Notre analyse étant essentiellement qualita-

CT-cr
1 3

âL
L

-a-

On se propose de considérer 0" sous une des formes
suivantes:

0"1 + 0"3
(contrainte moyenne),0" =

2

0" = 0"3 0"1
(contrainte déviatorique),

2

(3)
0" = 0"1 (hypothèse de Santarelli) ,

0"1 + 0"3 0"3 - 0"1 ( '" '" 1)
0" = 2 + m 2 cas « genera » .

âL
T

- b -

Fig. 2. - Courbes effort-déformation données par le modèle :
a) Compression triaxiale avec (a 1 + a3 = C te),

b) Compression triaxiale classique (al = C te).

Fig. 2. - Stress-strain curves obtained by the model :
a) Triaxial compression with (al + a3 = C te),

b) Classical triaxial compression (al = C te).
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Le modèle général contient tous les autres modèles;
l'hypothèse de SANTARELLI apparaît ici comme très
particulière (m = - 1) .

Il convient de remarquer qu'avec la loi (2), la courbe
effort-déformation dans un essai triaxial n'est pas
linéaire en général, et sa pente est alors différente de
E(O"). Ce paramètre, qu'on continue d'appeler module
d'Young dans la mesure où il exprime la proportionna
lité entre les tenseurs de contrainte et de déformation,
n'a donc plus la signification physique qu'on lui attribue
classiquement; il représente en fait un module sécant.

Par ailleurs, il est bien connu que le coefficient de Pois
son joue en général un rôle secondaire dans les problè
mes élastiques ou élastoplastiques. Sans vouloir sous
estimer l'influence d'une variation de ce coefficient
avec l'état des contraintes, nous admettrons donc qu'il
garde une valeur constante, qu'on choisit égale à
v = 0,5. Cette hypothèse d'incompressibilité ne doit
pas ôter pour autant à la généralité des phénomènes
qualitatifs étudiés.

2.2. Allure des courbes «effort-déformation»

Dans un essai triaxial où 0"1 = 0"2' la loi de comporte
ment s'écrit :

(4)

On distingue deux trajets de charge différents (fig. 2) :

1. Dans l'essai triaxial classique (0"1 = Cte) , la courbe
effort-déformation est une droite pour m = - 1
(Hypothèse de SANTARELLI) ; si m est supérieur à
cette valeur, la concavité de la courbe se tourne «vers
le haut», et «vers le bas» si m est inférieur.

2. Dans un essai à contrainte moyenne constante
(0"1 + 0"3) /2 = Cte, la courbe de réponse est une droite
pour m = 0; si m est positif, la concavité se tourne
«vers le haut », alors que dans le cas contraire, elle se
tourne «vers le bas». Nous utiliserons ici une termino
logie particulière en disant dans le premier cas, qu'il y a
« durcissement» du matériau et dans le second cas qu'il
y a « amollissement».

En l'absence de résultats d'essais spécifiques permet
tant de préciser le paramètre m du modèle «général»,
on considère pour l'instant que le paramètre m est de
signe arbitraire et varie de - 00 à + 00 .

Remarque: La relation (2) implique une augmentation
de E avec 10"1. On peut envisager d'écrêter le paramè
tre E à la valeur Eo(l + a), par exemple, lorsque
0"/ 0"0 = 1, ou utiliser entre autre une exponentielle
amortie à la place de (2). Cependant, (4) montre que
les courbes tendent asymptotiquement vers une droite
passant par l'origine; la concavité des courbes doit
donc s'inverser à partir d'un certain niveau de charge
ment, qui se fait d'ailleurs brutalement avec le modèle
de E linéaire par morceaux. La simplicité du modèle
(4) se heurte à ces inconvénients, qui en montrent les
limites. En définitive, on admet que les solutions obte
nues avec (2) sont valables dans une certaine plage de
variation de 0".

REVUE FRANÇAISE DE GÉOTECHNIQUE

3. CALCUL DE LA CONTRACTION
DU TUBE CIRCULAIRE ÉPAIS

La géométrie de ce problème classique à symétrie cir
culaire est précisée sur la figure 3. Le tube a un rayon
intérieur unité, extérieur p.

Fig. 3. - Géométrie du problème.
Fig. 3. - Geometry of prob/em.

Les déformations sont planes, l'état de contraintes ini
tial est isotrope, avec O"i = O"e; la contraction du tube est
envisagée soit sous l'action d'une contrainte intérieure
O"i croissante (algébriquement), soit sous l'action d'une
contrainte extérieure 0"e décroissante. On se place dans
le cadre des petites transformations.

u étant le déplacement radial d'un point matériel, les
équations du problème sont :

u au
+ - - 0 Incompressibilité,r ar-

E' (0")
u

Loi de Hooke,= - = O"e - O"rr 4
où E' (0") = - E(O")

3

aO"r O"e O"r Équilibre.
ar r

De la première on tire :
u
r

où ui < 0 est le déplacement en paroi, inconnu.

Compte tenu des deux autres équations, on obtient la
relation générale :

aO"r = E' (0") ~ (5)
ar r 3 '
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qui conduit, en fonction du choix de E(O") , aux équa
tions différentielles suivantes, à variables séparées en O"r
et r :

a) 0" cas général

Le modèle correspondant est bien représentatif de tous
les modèles considérés, puisque toutes les autres solu
tions s'en déduisent (cf. annexe 1).

Remarques:

!:.. d 0"
0" ro

b) 0" = (O"e + 0") 12

A
2- dr

r 3

A
(1 + m)~

A
2- dr

r 3

- Le paramètre (3, positif, apparaît comme un para
mètre de chargement: nul initialement (O"e = 0"), il aug
mente au cours du chargement, que O"e soit la variable
commandée (O"e décroît), ou O"i (O"i croît) .
- Dans le cas où E (0") serait borné à partir de 0" = 0"0

(voir remarque du § 2), la solution s'obtient par raccord
aux solutions précédentes de la solution classique de
Kirsch le long d'une frontière éventuelle (0" = 0"0).

1 + !!:- 0"
0"0 r

A1 --
r 2

4. DISCUSSION
(6)

A1 --
r 2

2~ dr
r 3

~ d 0" = -------
0"0 r

La solution générale (8) va permettre de discuter, en
fonction de m (positif ou négatif), de l'évolution de la
forme de la solution, tant du point de vue de l'allure
des courbes de convergence que de la répartition des
contraintes.

4.1. Courbes de convergence (fig. 4 et 5) :

1 + !!:- 0"
0"0 r

Le déplacement en paroi u i , proportionnel à A,
dépend du paramètre de chargement (3. L'expression
de (3 en fonction des paramètres 0"e et O"i montre que
dans un plan t (O"i - O"e), 1 U i 1 L la courbe de conver
gence dépendra du trajet de chargement, c'est-à-dire
selon que O"e ou O"i est la variable commandée.

Dans le cas« général », (eq. (6.a)), on obtient la solu
tion:

où A est une inconnue positive proportionnelle à u i .

L'intégration de ces équations entre 1 et r donne O"r; O"e
se déduit de l'équation d'équilibre; l'inconnue A se
détermine par la condition à la limite O"r(P) = O"e, d'où on
déduit u i par (7).

b) Si O"e est variable:

- pour m = - 2, la convergence est linéaire;
- pour m > - 2, il y a concavité de la courbe « vers
le haut », c'est-à-dire raidissement du tube, et on
obtient bien sûr l'effet inverse pour m < - 2.

Dans ce cas, on voit que l'allure des courbes de conver
gence suivant les valeurs de m reflète celle des courbes
effort-déformation du modèle sous compression
triaxiale lorsque la contrainte moyenne est maintenue
constante.

Lorsque le milieu est infini (p = 00), on trouve :

a) Si O"i est variable :

- pour m = 0, la convergence est linéaire;

- pour m > 0, la concavité de la courbe est tournée
« vers le haut », il y a « raidissement» du tube au cours
de la contraction;
- pour m < 0, on obtient l'effet inverse, le tube
« s'amollit ».

La discussion portant sur le sens de la concavité de
cette courbe est détaillée en annexe 2.

(7)

(8)

1 + m

(
2 A/r 2

)

1 + 1 - (1 + m) A/r 2

(
1 + (1 + m) A (1- 1/r2))

1 - (1 + m) A

1 (1 + (3) 1 + m - 1A = ------:.-----:.....;-----
1 + m (1 + (3) 1 + rn-IIP2

avec:

où

avec (3 = !!:-. 0"e - O"i

0"0 (1 + a O"i/O"o)
Néanmoins, les valeurs de m ~ - 2 semblent irréalis
tes, si bien que c'est l'essai avec pression intérieure
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{Jo apparaît ainsi comme une charge limite.

4.2. Répartition des contraintes (fig. 6)

La discussion, détaillée en annexe 3, porte sur l'exis
tence d'un extremum pour (Je à l'intérieur du massif. On
distingue:

a) Le cas m = 0 est remarquable car la distribution de
contraintes est celle de l'élasticité linéaire (solution de
Kirsch). Ce résultat reste valable dans un cadre plus
général où le matériau est com ressible avec des carac
teristi ues e asti ues onctions ue con ues de la
contrainte moyenne (annexe 4).

b) m > O. La contrainte (Je conserve la même allure
que précédemment : l'intensité maximale est atteinte
en paroi, où elle est supérieure à celle de la solution
classique; parallèlement, il y a durcissement du maté
riau vers la paroi intérieure, car E' ((J) est fonction
décroissante de r (annexe 2).

c) m < O. Au cours du chargement, la contrainte (Je a
d'abord la même allure que dans les cas précédents; si
le chargement se poursuit, il apparaît un extremum de
(Je se déplaçant vers l'intérieur du massif au point
rI = (1 - m) A; si le tube a une épaisseur finie,
l'extremum peut même« sortir» du tube (rI> p2), de
sorte que (Je devienne une fonction strictement décrois
sante de r.

Fig. 4. - Contraction du tube par pi/otage de /a contrainte intérieure ai (p = 00 J.
Fig. 4. - Closure of the tube controlled by internai stress ai (p = 00).

1

2

0,5

1,5

(1 + (Jo) 1 + m

D'après l'expression de A (eq. (8)), il est intéressant de
remarquer que pour m < - 1, le paramètre A tend
vers l'infini lorsque {J tend vers une valeur limite (Jo,
annulant le dénominateur :

variable qui peut être intéressant pour préciser le
modèle ou indiquer le signe de m.

Évidemment, lorsque p est fini, les résultats précédents
restent vrais dans leur ensemble, sous réserve, pour
certaines valeurs de m, de conditions sur l'épaisseur du
tube ou le niveau de chargement (annexe 2).

La contrainte radiale (Jr est évidemment une fonction
décroissante de r, puisque, s'agissant d'une contraction
du tube, U j < 0, donc par (5), d (Jr/dr < O.
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2

1,5

1

0,5

IU-I1

Fig. 5. - Contraction du tube par pi/otage de /a contrainte extérieure (Je (p = 00).

Fig. 5. - C/osure of the tube controlled by externa/ stress (Je (p = 00).

La contrainte en paroi est ici inférieure en intensité à
celle de la solution classique; parallèlement, il y a
amollissement du matériau vers la paroi intérieure,
E' (0") étant ici fonction croissante de r.

Ces différents aspects indiquent certaines analogies de
comportement avec l'élastoplasticité.

Des résultats similaires avaient d'ailleurs été mis en évi
dence dans un contexte tout. à fait différent par
SCHMITT (1987). Celui-ci avait étudié l'équilibre
d'une galerie circulaire chauffée dans un massif élasti
que dont le module d'Young était fonction décrois
sante de la température, donc fonction croissante du
rayon.

Il est intéressant de noter dans le cas où p = 00 que
l'intensité du pic de (Je reste constante si O"i est la variable
commandée alors qu'elle augmente avec le charge
ment dans le cas contraire; en effet :

(1 MI ) _ 1 + a·(JeIO"o+ a.(J (Jo - 1 *1+ a·O"e 0"0

où (J~ est la valeur de l'extremum, et (*) se rapporte au
paramètre de charge relatif à l'apparition de l'extre
mum en paroi.

Comme par ailleurs, la valeur absolue de la contrainte
moyenne croît avec le rayon (annexe 3, § 2), ceci
implique qu'avec un critère de rupture ou de plasticité
de type « courbe intrinsèque », la limite élastique est
toujours atteinte en paroi lorsque 1 O"i 1 décroît, alors que
si 1 O"e 1 croît, elle peut être atteinte soit en paroi, soit,
éventuellement, à l'intérieur du massif dans la zone
1 < r ~ rI.

5. CONCLUSION

En utilisant un modèle de comportement assez simple,
basé sur la relation de HOOKE avec un «module
d'Young» variable, fonction de l'état de contraintes,
nous avons discuté de l'influence de la non-linéarité
élastique sur l'état d'équilibre dans un tube circulaire
épais en contraction.
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m=D

1

1 2

cr. =0
1

a =-2e

3 4

r

Fig. 6. - Répartition des contraintes pour le cylindre infini.
Fig. 6. - Stress distnbutian for infinite ha//aw cy/inder.

A condition de se référer à des essais triaxiaux de com
pression à contrainte moyenne imposée ((JI + (J3 =

Cte) , on met en évidence la corrélation étroite entre
l'allure des courbes effort-déformation correspondant à
ces essais et la distribution des contraintes dans le tube:
- Si la concavité des courbes est tournée vers le haut
(m > 0), c'est-à-dire si la raideur du matériau aug
mente en cours de compression, il résulte, pour le
tube, un durcissement du matériau vers la paroi
interne, où la contrainte tangentielle atteint son inten
sité maximale, supérieure à celle de la solution de
KIRSCH. Ce résultat rejoint celui de J. MANDEL.
- A l'inverse, si la raideur du matériau diminue
au cours de la compression (m < 0), comme dans
le cas particulier de l'hypothèse de SANTARELLI
(m = - 1), il résulte pour le tube un amollissement du
matériau vers la paroi interne, où la contrainte tangen
tielle devient inférieure en intensité à celle de la solu
tion classique. Parallèlement, l'extremum de la
contrainte tangentielle est rejeté à l'intérieur du massif,
traduisant un effet de décompression en paroi. La simi
litude avec l'élastoplasticité s'étend à la notion de
charge limite, lorsque la concavité « vers le bas» des

courbes effort-déformation des essais triaxiaux à con
trainte moyenne constante est très marquée.
- Enfin, lorsque les courbes efforts-déformation sont
linéaires (m = 0), la distribution des contraintes dans le
tube s'identifie avec celle de la solution classique de
l'élasticité linaire. Le module d'Young, fonction de la
contrainte moyenne, est alors constant dans le tube. La
non-linéarité élastique se manifeste ici par une réponse
différente au niveau de la convergence du tube suivant
le trajet de charge adopté : ainsi, si la pression inté
rieure est la variable commandée, la convergence évo
lue de façon presque linéaire; par contre, si c'est la
pression extérieure qui est la variable commandée, la
convergence est non linéaire, par suite de l'augmenta
tion du module d'Young.

Il apparaît ainsi, que pour des roches avec une ··élasti
cité non linéaire marquée, il est nécessaire de prévoir
un ensemble de procédures expérimentales adaptées,
pour identifier la loi de variation du module d'Young.

Pour les sols, les essais triaxiaux à pression moyenne
constante montrent des déformations pratiquement
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(A.1)

(J =

A = ~ . (_(Je_-_(J_i) _
(Jo (Je ~

1 + a - - (1 + a ---!..) / p2
(Jo (Jo

On remarquera que dans ce cas, la contrainte
moyenne est constante à l'intérieur du tube :

((Je + (Jr) (Je - (Ji/P2

2 1 - 1/p2

1 1/r 2

(Jr = (Ji + ((Je - (Ji) 1 1/p 2

1 + 1/r 2

(Je = (Ji + ((Je - (J) 1 1/p 2

linéaires au début du chargement (ou du décharge
ment) (LUaNG, 1980), c'est-à-dire dans le cas présent
que la solution de KIRSCH resterait valable pour un
trou circulaire dans un sol.
Ne disposant pas encore suffisamment de résultats
expérimentaux pour les roches, il est difficile d'émettre
à ce sujet autre chose que des conjectures. Il semble
raisonnable d'attribuer l'essentiel du phénomène de
serrage des roches à l'effet de la contrainte moyenne,
ce qui revient à se limiter à des faibles valeurs de m,
quel que soit son signe. Mais, il ne faut pas exclure la
possibilité d'une plus forte influence du déviateur des
contraintes pour certains types de matériaux.
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Annexe 1 : solutions obtenues selon le choix
particulier du paramètre a

2. Cas (J = ((Je - (Jr)/2 (contrainte déviatorique) :

exp (a (a
eao

- ai)) - 1
A

(a (aea: ai)) 1exp
p2

Cette solution s'obtient aussi par la solution générale,
par passage à la limite m ~ + 00, à condition de
remplacer le paramètre (Jo par m (Jo. Ainsi, dans
l'expression de A de la solution générale (8), le terme
(1 + fJ) 1 + m tend vers exp [a ((Je - (Ji) / (Jo].
Remarquons que le cas m ~ - 00 cOtrespondrait à
(J = ((Jr - (Je) /2.

3. Cas (J = (Jr ou m ~ - 1 :

1 + a.!!.L
(Jo

(1 + a :~) exp rA(1- r\)l
(A.3)

Cette solution peut s'obtenir à partir de la solution
générale par passage à la limite m ~ - 1. Ainsi,

La solution du « cas général» où (J est fonction du
paramètre m est donnée en (8). Pour les autres cas
envisagés en (7), nous donnons, ci-après, les solutions
qui s'obtiennent aussi par (8) pour des valeurs particu
lières de m, éventuellement par passage à la limite.

1. Cas m = 0 ou (J = ((Je + (J)/2 (contrainte
moyenne) :
La distribution des contraintes est identique à celle de
l'élasticité linéaire (solution de KIRSCH). Ce résultat
reste valable quelle que soit la forme E((J) (annexe 4).

A
1

---- Log (1 + fJ)
1

1 - pz
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dans l'expression de A de la solution (8), le terme
(1 + (J) 1 + m est équivalent à (1 + m) Log (1 + (J) ;
dans l'expression de ar dans (8), le terme affecté de
l'exposant 1/(1 + m) (infiniment grand) équivaut à :
exp (A (1 - 1/r 2)).

Annexe 2 concavité des courbes de conver
gence

b) p fini : on vérifie que les propriétés précédentes
restent conservées dans leur ensemble, sauf pour
-1 < m < 0, où elles le sont sous certaines condi
tions.

Dans ce cas, en effet, on a w > 1; d'après (A.5), la
concavité n'est tournée « vers le bas », comme pour
p = 00, que si p2 > w, c'est-à-dire, si l'épaisseur du
tube est suffisante; s'il n'en est pas ainsi (p 2 < w), la
concavité initiale de la courbe de convergence est tour
née « vers le haut», mais peut changer de sens si le
chargement est suffisant ; c'est-à-dire si :

Par ailleurs, pour m = 0, la concavité se tourne vers le
bas, mais reste faible, car le rayon de courbure est pro
portionnel à p2 (eq. (A.5)).

On discute, en fonction du paramètre m de la solution
générale (8), de la concavité de la courbe de conver-
gence dans le plan (ai - ae), 1 U i 1 . Il est équivalent de
considérer, à la place de 1U i l, le paramètre A positif,
qui lui est proportionnel.

w
(1 + (J) 1 + m > 

p2
(A.6)

3. ae est la variable commandée:

ai étant constante, la concavité de la courbe de conver
gence dépend du signe de :

m

(A.7)

w

1 d 2 A ~ 1 }
c' cl a; = - m ~;Z - w (1 + (3) 1 - m j

m + 2
où

1. Remarque préliminaire:

Dans l'expression de A (eq (8)), le dénominateur doit
rester positif, d'où :

1
(1 + (J) 1 + m > 2' (A.4)

p

On distingue le cas où ai est variable (ai croît à partir de
ae), du cas où ae est variable (ae décroît à partir de a).

et C' une quantité strictement positive :

D'où l'on déduit, de la même façon que précédem
ment:

Cette inégalité est triviale si m + 1 > 0, mais dans le
cas contraire, elle donne une borne supérieure (Jo au
paramètre de charge (J, pour laquelle A tend vers
l'infini : cette valeur (Jo équivaut alors à une charge
limite pour la structure.

C' = C/(l + (J)2 (eq. (A.5)).

2. ai est la variable commandée:

ae étant constante, la concavité de la courbe de conver
gence dépend du signe de :

~ cl 2 A = _ m 1(l + fJ) 1 + m _ ~1 (A.S)
C d af ~ p2j

m+2
où w = - ---

m

a) p = 00 :

• si m = - 2, la courbe de convergence est linéaire;

• si m > - 2, sa concavité est tournée « vers le
haut» ;

• si m < - 2, sa concavité est tournée « vers le bas ».

C

et à condition que le chargement ne soit pas trop
important:

b) Si p est fini : les propriétés précédentes restent
vraies, sauf lorsque - 2 < m < -1, pour laquelle la
concavité de la courbe ne reste tournée « vers le haut »

que si l'épaisseur du tube est suffisante :

1
p2> - où w E ] 0,1 [ (A.8)

w

(A.9)
1

(1 + (J) 1 + m < -.
p2 W

et C est une quantité strictement positive :

a
2

(1 -~) (1 +(J)l+m (1 +~) -2
aÔ p2 ao ,

d'où l'on déduit :

a) p = 00 le signe de d 2 A/cl a; est l'inverse de celui de
m:

• si m = 0, la convergence est linéaire;

• m > 0, la concavité est tournée « vers le haut », le
tube se « rigidifie » au cours de sa convergence;

• m < 0, la concavité se tourne « vers le bas », le tube
« s'amollit» au cours de sa convergence.

Si le chargement dépasse la valeur limite correspon
dante, ce qui est possible puisque (A.9) n'est pas en
contradiction avec (A.4), la concavité change de sens
et se tourne « vers le bas ».

Enfin, si (A.8) n'est pas vérifiée, c'est-à-dire si l'épais
seur du tube est insuffisante, la concavité est toujours
tournée « vers le bas ».



CONTRACTION DU TUBE ÉPAIS CIRCULAIRE: REMARQUES SUR L'INFLUENCE D'UNE NON LINÉARITÉ ÉLASTIQUE 45

On obtient, par (6) et (8) :

2. Sens de variation du « module d'Young» E((J)
avec r :

(A.12)

A
m-D

r 2

(-I+~)D
A

1 - (1 + m)-
r 2

a d (Or + (JO)
(Jo dr --2- = A

1 - (1 + m) 2"
r

a d
(Jo dr

1. Existence d'un extremum pour la contrainte tan
gentielle (Je :

D'après (8), la dérivée de la contrainte s'écrit :

~ d(Je = (Jo (_ 1 + (1 _ m) A) (A.lO)
D dr a r 2

où D = 2 A/r 3 (1 + a (Jr/(JO)
(1 - (1 + m) A/r2) 2

On se reporte, comme précédemment, à la solution
générale. Rappelons que {J (eq. (8)) joue le rôle d'un
paramètre de chargement.

Annexe 3 : état des contraintes dans le massif

(A.13)

D étant une quantité positive au départ du chargement
(A proche de zéro), d(Je/dr > 0 : c'est l'allure classique
de la contrainte tangentielle (Je dans la solution élastique
linéaire; le maximum d'intensité est alors atteint en
paroi.

où D est strictement positif (eq. (A.lO)) ; d'où:

d E' ((J) - m D

dr 1 - (1 + m) A
r 2

L'extremum de (Je peut avoir lieu à l'intérieur du massif
si la valeur de r 2 annulant (A.10) est supérieure à 1 :

Le dénominateur étant strictement positif, le signe de
cette dérivée est l'inverse de celui de m.

rt < 0 car À(m) ~ 1 et gm({J) < 1

Il ne peut y avoir d'extremum pour (Je à l'intérieur du
massif.

2 (1 + ex~) [(1 + fJ)l+m - 1]

(1 - ;J ex (1 + m)

3. Contrainte tangentielle en paroi :

D'après (8)

Lorsque m est positif, E est donc maximal en paroi et
décroît vers l'intérieur du massif. On a le contraire lors
que m < O.

Remarquons, d'après (A.12), qu'il en est de même
pour la valeur absolue de la contrainte moyenne
((Jr + (Je) /2.

(A.11)

1 - m
où À(m) = 1 + m

(1 + (J) l + m - 1
gm({J) = 1

(1 + (J) l + m - p2

et

rI = (1 - m) A > 1

rI peut encore s'écrire :

alors:

a) Si m ~ 0 :

b) Si m < 0 :

o mE] - 1,0 [ ; alors À(m) E·[ 1, + 00 [

(A.14)

On vérifie que cette quantité est fonction décroissante
de m.

gm ({J), initialement nulle, croît avec {J et tend vers 1
pour {J~ 00. Il existe donc un chargement (JI' fini, pour
lequel rI = 1, et à partir duquel rI augmente jusqu'à la
valeur limite À(m).

Comme la solution en contraintes s'identifie à celle de
KIRSCH pour m = 0, l'intensité de (Je (1) est donc
supérieure à la valeur classique si m est positif, et lui est
inférieure si m est négatif.

o mE] - 00, - 1 ; alors À(m) E ] - 00, - 1 [

gm({J) , initialement nulle, est une fonction décroissante
de {J, et tend vers - 00 lorsque {J tend vers la «charge
limite» {Jo : (1 + (Jo) l + m = 1/p2; on peut donc tou
jours trouver une valeur du chargement {JI < {Jo, pour
laquelle rI augmente indéfiniment.

En résumé, quel que soit m < 0, on peut trouver une
charge !JI au-delà de laquelle (Je admet un extremum se
déplaçant vers l'intérieur du tube lorsque le charge
ment se poursuit. Lorsque le rayon extérieur p est fini, il
peut arriver, pour certaines valeurs de m, et pour des
chargements suffisants, que rI> P : la contrainte (Je
devient alors une fonction strictement croissante de r.

Annexe 4 : solution dans le cas ou a est la
contrainte moyenne et E(a) une fonction quel
conque. Cas du matériau compressible

Nous allons montrer que la solution en contraintes,
identique à celle de KIRSCH dans le cas où E((J) est
une fonction linéaire, l'est aussi dans le cas où E((J) est
quelconque. Pour cela, il suffit de montrer que (J est
constante.
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Or, d E' ((J) / d(J est une fonction donnée de (J, essentiel
lement bornée.

Compte tenu de l'équation d'équilibre:

1 a (Jr
(J=(J +-r-

r 2 ar

Les trois dernières équations donnent alors

d(J (2 _~ dE'((J))
dr· r 2 d(J, = 0

d v' ((J)
+ d(J

C.Q.F.D.

(
E((J) )

1 - v ((J)

d(J = 0
dr

Plus généralement encore, on démontre de la même
façon que cette propriété reste vraie même si on ne
suppose plus le matériau incompressible. E' ((J) et v' ((J)
étant les coefficients élastiques en déformation plane,
fonctions quelconques de (J, on a à la place de (A.15) :

o = d(J l2 _~ d E' ((J) + d v' ((J) ((J _ )
dr r d(J d(J r (Je

- ae <P(a) } (A. 16)

où <1>((J) est une fonction donnée, caractéristique du
matériau:

A l'état initial u/r = 0 et (Jr = (J = (Je; l'expression entre
crochets de (A.16) ne peut s'annuler, sauf pour une
valeur très particulière de (Je = (J; :

o = 2 - (J; <1>((J;)

(A.15)

1 u·
E ((J) -t (eq. (5))

r

2 a (Jr + ~ r a2 (Jr
2 ar 2 ar 2

d(J

dr

a2 (J = _ 3 E' ((J) ~ + dE' d(J ~
r ar 2 r r 3 d(J dr r 2

soit:

or :

et :

Par ailleurs, u j/r 2 , fonction des conditions aux limites,
doit être nulle à l'état initial et, éventuellement, à
l'infini, si on considère p ~ + 00.

Le terme entre parenthèses ne pouvant s'annuler on
doit donc avoir :

on doit donc avoir d(J/ dr = 0, pour tout chargement
(Je ~ (J;.

Cette propriété reste vraie pour (Je = (J: si on admet
que (J est une fonction continue du paramètre de char
gement (Je'
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béton compacté au rouleau

raller compacted concrete

par André GOUBET*
Ingénieur Général des Ponts et Chaussées

Président du Comité Technique Permanent des Barrages

Résumé
Cet article rappelle la façon dont a pris naissance et s'est développée la techni
que du Béton Compacté au Rouleau (B.C.R.) et analyse tout particulièrement les
divergences constatées jusqu'à présent sur de nombreux points dans ses
modalités de mise en œuvre dans les barrages (agrégats, liants, épaisseur des
couches, traitement des joints de reprise, obtention de l'imperméabilité). Cette
diversité prouve la nécessité de réflexions complémentaires approfondies sus
ceptibles de déboucher sur des barrages d'une conception sensiblement diffé
rente de celle des barrages-poids classiques.

Abstract
This article recalls the beginnings and the way the technique of Roller Compacted
Concrete was developed. It especially analyses the differences that have been
noted up till now on many points concerning its application in dam works (aggrega
tes, pastes, lifts, lift lines, waterproofing). This diversity proves that it is necessary
to ret/ect seriously about complementary methods in order to arrive at a concep
tion of a dam that is hardly different from a conventional gravity dam.

* Ministère de l'industrie des P.-et-T. et du Tourisme. Direction du gaz, de l'électricité et du charbon, 120, rue du Cherche-Midi, 75006 Paris.
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1. INTRODUCTION

L'expression «Béton Compacté au Rouleau» et le sigle
correspondant «B.C.R. » se sont imposés dans la lan
gue française pour désigner un ensemble de produits
ou de techniques désignés par des expressions variées
dans la littérature anglaise : «Rolled concrete in dam»
(R.C.D.) utilisé par les Japonais, «Dry lean concrete»
(D.L.C.), «Roller compacted concrete» (R.C.C.),
«Rollcrete », utilisés par les auteurs de langue anglaise
avec des significations parfois divergentes (1).

Nous allons tenter successivement de définir le
B.C.R.; d'exposer les différentes démarches ou
recherches, parfois contradictoires, qui se sont déve
loppées entre 1960 et 1980 pour aboutir à un premier
ensemble de réalisations au début des années 80; de
préciser, à partir de ces réalisations, les points
communs et les variantes importantes; puis enfin
d'esquisser quelques perspectives d'avenir.

2. DÉFINITION

Le B.C.R. est un béton essentiellement mis en œuvre à
l'aide des matériels classiques de terrassement, à
l'exclusion des matériels spécifiques aux chantiers de
barrage en béton classique : blondins, grues tours,
aiguilles de vibration, souvent coûteux d'installation et
difficiles à amortir sur plusieurs chantiers. Le béton (2)
est amené en vrac, à son point d'utilisation par camions
ou par tapis, étendu en couches minces par bulldozer
puis compacté au rouleau lourd, en général vibrant.
Ces éléments, communs à tous les barrages en B.C.R.,
induisent un certain nombre d'autres caractères identi
ques mentionnés plus loin.

3. APPARITION PROGRESSIVE DU B.C.R.

Avant-guerre, et même dans les premières années qui
l'ont suivie, une proportion importante des barrages
était réalisée en béton. Les progrès enregistrés en
matière d'engins de terrassement et de mécanique des
sols ont provoqué une régression importante des
ouvrages en béton (3). Aiguillonnés par cette concur
rence, à partir des années 1960, plusieurs spécialistes
du béton s'efforcèrent d'imaginer des procédés qui per
mettraient des économies substantielles.

Une première idée est de s'affranchir des plots coffrés :
le barrage d'Alpe Gera (4), réalisé en 1964 en Italie, est
parfois considéré comme l'ancêtre des barrages en
B.C.R ... à ceci près que l'on n'a pas utilisé de rouleau!
Mais les autres éléments du B.C.R. sont déjà rassem
blés : amenée par dumper, régalage au bulldozer sur

(1) Dans le numéro de janvier 1986 de Water Power and Dam
Construction, le terme «rollcrete» est utilisé par un auteur sud
africain pour désigner l'ensemble des S.C.R. tandis que les Améri
cains réservent plutôt cette expression aux bétons roulés de type
grave-ciment.

(2) Je continue à utiliser ce terme dont nous verrons plus loin qu'il
peut prêter à confusion.
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toute la surface du barrage. Les vibrateurs à aiguilles
restent toutefois utilisés et les joints de contraction sont
découpés dans le béton fraîchement répandu. Quatre
ans plus tard le même constructeur récidive avec le bar
rage de Quourra della Miniera, toujours en Italie ... et la
lignée semble s'éteindre (au moins dans ce pays).

A la fin des années 1960 Hydra Quebec propose de
distinguer nettement dans les barrages-poids le pare
ment amont chargé d'assurer l'étanchéité, riche en
liant, muni de waterstops et réalisé dans une première
phase à l'aide de coffrages glissants, le parement aval
constitué par des blocs préfabriqués et un cœur inter
médiaire constitué par un béton très pauvre (120 kg de
liant dont moitié de cendres volantes ou de pouzzo
lane) mis en place par couches minces continues sur
toute l'étendue du barrage, sans aucune précaution
particulière entre couches.

Contrairement à Alpe Gera, il n'y a plus aucune vibra
tion de la partie centrale mais on ne parle pas encore
de rouleau (5). Un prototype est réalisé à l'aménage
ment de Manicouagan 1 (2 barrages latéraux de 18 m
de haut).

La première allusion à l'emploi du rouleau pour com
pacter le béton de barrages-poids semble avoir été pré
sentée par PATON (Grande-Bretagne) au congrès de
la C.I.G.B. de Montréal en 1970. PATON se référait à
son expérience d'ingénieur routier ayant souvent mis
en œuvre, pour réaliser des chaussées (et non des
sous-couches), un béton pauvre et sec (dry lean con
crete) fortement compacté au rouleau vibrant et acqué
rant une densité élevée. Mais il signale lui-même le
manque de connaissance sur la perméabilité des con
tacts entre couches.

Par ailleurs, dès 1960, le noyau étanche du batardeau
du barrage de Shimen à Formose, est réalisé avec un
sol amélioré au ciment, le matériau disponible locale
ment étant trop humide pour permettre une réalisation
classique dans les délais souhaités. Mais cette réalisa
tion, demeurée isolée, s'inspire davantage du sol
ciment précédemment utilisé pour les revêtements
amont des digues en terre que d'un souci de minorer le
coût des barrages-poids en béton.

De son côté, en 1970, aux U.S.A., RAPHAËL pro
pose comme un optimum entre les barrages en terre et
les barrages-poids classiques, un barrage à profil épais
constitué par des matériaux bruts d'extraction et enri
chis au ciment.

On constate donc dès 1970 l'affirmation de deux ten
dances, l'une relative à un béton roulé à agrégats classi
ques, l'autre à un béton plus proche des «graves
ciments».

(3) Entre 1945 et 1964,40 % des grands barrages construits dans le
monde étaient en béton (dont 60 % de barrages-poids); depuis
1968, cette proportion est tombée aux environs de 17 %.

(4) 178 m de haut - 1 730 000 m3 de béton, situé à une altitude de
2100 m.

(5) Il est vrai que le réglage en couche mince par les bulldozers intro
duit déjà un compactage efficace.
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Cette dernière approche va donner lieu à une réalisa
tion spectaculaire entre 1974 et 1979 à Tarbela où
2,3 millions de m3 de rochers arrachés par l'érosion
sont remplacés par du «rollcrete ». Toutefois, ce travail
n'intéresse pas le barrage proprement dit.

Mais pendant les années 70, on en demeure essentiel
lement au stade des réflexions et d'essais plus ou moins
importants aux U.S.A., en Grande-Bretagne et surtout
au Japon.

C'est dans ce pays que les études sont menées le plus
systématiquement car une commission spéciale est offi
ciellement mise en place par le Gouvernement en
1974. Une «technique japonaise» est ainsi officielle
ment établie, et baptisée en anglais R.C.D. (rolled
compacted dam), technique qui a légèrement évolué
au cours des années mais qui se caractérise essentielle
ment par la réalisation d'un béton de très bonne qualité
utilisé pour réaliser des barrages-poids de profil classi
que à plots indépendants. L'économie de prix par rap
port aux barrages-poids classiques n'est que de 10 à
15 %.

Après un essai au cours duquel 13000 m3 sont coulés
pour constituer la protection de la vallée à l'aval du bar
rage de Shin-Nakano (1980), le Japon construit les
barrages de Shimajigawa (89 m de haut, 1980),
Ohkawa (75 m, 1980) (1), Tamagawa (103 m, 1986,
1100000 (2)) et Pirika (34 m, en construction en
1986).

Aux U.S.A. ou en Grande-Bretagne, pour supplanter
les barrages en remblais, on recherche des gains plus
substantiels de prix par rapport aux barrages-poids
classiques. Différents ingénieurs élaborent, toujours au
cours des années 1970, des projets de conception
variée qui devaient aboutir à des réalisations dans le
début des années 80.

En Grande-Bretagne, le barrage de Holbeam Wood est
achevé en 1982. De caractéristiques modestes, ce bar
rage écrêteur de crue, qui ne devrait être rempli que
quelques jours par siècle, est constitué par un profil
poids encadré à l'amont et à l'aval de recharges en
terre jugées plus esthétiques. Par ailleurs, le barrage de
Milton Brook, qui a fait l'objet de longues études, sem
ble avoir été construit vers 1985.

Aux États-Unis, début 1986, 4 barrages importants
sont terminés: Willow Creek (52 m, 1982, 331000),
Winchester (21 m, 1984,24500), Middle Fork (38 m,
1984,42000) et Galesville (51 m, 1985, 17000) et 4
en construction : Upper Stillwater, (82 m, 1987,
1070000), Monksville (46 m, 1986, 221000),
Grindstone Canyon (42 m, 1986,87500) et Elk Creek
(76 m, 1988, 796000).

A partir de 1980 les conceptions américaines commen
cent à se répandre à travers le monde.

(1) En fait seule est réalisée en B.C.R. une couche de fondation de
25 m d'épaisseur environ qui s'étend à la fois sous le barrage et sous
le bassin de dissipation.

(2) La valeur éventuellement mentionnée après la date de mise en
service est le volume de B.C.R.
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C'est ainsi que l'on peut par ailleurs signaler des réalisa
tions récentes en Australie (Kidston, 40 m, 1984), au
Brésil (Saco de Nova Olinda, 57 m, dont le bétonnage
s'est terminé en 1986, et Varzea Grande, 33 m, qui
devait être terminé pour la fin de 1986), en Afrique du
Sud (Mistkroal Weir, 30 m, 60000 m3 et Zaaihoek,
50 m, 120000 m3 étaient en construction en 1985),
en Espagne (Castilblanco de los Arroyos, 25 m,
18000 m3

).

De nombreux projets sont par ailleurs en cours ou sur
le point de démarrer, dont, parmi les.plus importants,
Trigomil, au Mexique, qui avec ses 99 m de haut bat
trait le record d'Amérique (début de bétonnage à
l'automne 86) et Urugua-i, en Argentine (77 m de
haut, début de bétonnage en juillet 1987).

En France le barrage des Olivettes, en voie d'achève
ment, constitue la première réalisation importante.
Avec ses 36 m et ses 80000 m3 de béton il occupe une
place honorable parmi les diverses réalisations mondia
les. Diverses solutions originales ont été mises en
œuvre lors de sa réalisation et nous en reparlerons
donc ultérieurement. Il avait été précédé par la cons
truction d'une petite digue à Saint-Martin-de-Londres
et du batardeau du barrage de Pont-de-Veyrière.

Notons dès à présent que presque tous ces ouvrages
appartiennent à la catégorie «béton à agrégats classi
ques».

Cet aperçu ne serait pas complet si l'on ne signalait pas
l'utilisation du B.C.R. dans les réalisations pour les
quelles les qualités exigées peuvent être très différentes
de celles requises pour les barrages-poids : au noyau
du batardeau du barrage de Shimen, cité ci-dessus, on
peut associer ceux des batardeaux des barrages de
Karun (Iran) et d'Al Massira (Maroc). Le batardeau du
barrage de Veyrière (France) a été réalisé uniquement
en B.C.R., à titre de test. Plusieurs barrages en terre
aux U.S.A. ont été renforcés par un revêtement aval
en B.C.R., ce qui améliore notamment très sensible
ment la résistance aux submersions éventuelles. Par
ailleurs, le B.C.R. a été utilisé sur certains sites de
barrages-poids pour remplacer ou compléter un rocher
de qualité médiocre dans les fondations ou à l'aval,
sans pour autant constituer le barrage proprement dit:
ce fut le cas non seulement pour le barrage de Shin
Nakano (Japon) cité ci-dessus, mais aussi pour le Sad
dam dam (Irak) où un million de mètres cubes de
B.C.R. a été mis en place.

Enfin des aires de stockage, des parkings et même des
routes à fort trafic ont été réalisés en B. C. R.

4. CARACTÈRES COMMUNS
AUX DIVERSES RÉALISATIONS EN B.C.R.

Les B.C.R. sont essentiellement des bétons étalés en
couches minces (en pratique toujours par des bulldo
zers) et compactés plus énergiquement par des rou
leaux vibrants que par les aiguilles de vibration classi
ques. Par ailleurs, le passage des rouleaux ne peut
s'effectuer que sur un produit très sec. Ces deux élé
ments permettent d'obtenir un béton qui, à qualité et
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quantité égales d'agrégats et de liants a de meilleures
caractéristiques mécaniques, est plus étanche dans la
masse et présente moins de retrait.

D'un béton à l'autre, on peut utiliser des agrégats et des
liants très divers et obtenir, comme d'ailleurs pour le
béton classique, des résultats également très divers.

Par exemple le B.C.R. permet de réaliser des chaus
sées routières sans joints transversaux (faible retrait) ou
de remplacer du béton classique armé pour des aires
de stockages.

Par contre, il présente un inconvénient grave dès que
l'on veut réaliser un ouvrage de plus de 50 à 100 cm
d'épaisseur: l'étanchéité du contact entre deux cou
ches successives est médiocre et la perméabilité
moyenne d'un massif important, tel un barrage, laisse à
désirer.

Les causes de cette perméabilité, et donc la manière de
la réduire, sont mal élucidées: on met le plus souvent
en avant le fait que la couche inférieure a déjà partielle
ment fait prise avant d'être recouverte. Mais il semble
que la différence de granulométrie entre la partie supé
rieure d'une couche, dans laquelle la laitance a ten
dance à remonter, et la partie inférieure de la couche
suivante joue également un rôle. La plus ou moins
grande richesse en liant aurait aussi des conséquences
sensibles.

On considère parfois le B.C.R. comme un produit
intermédiaire en béton classique et terre. Une telle
analyse est ambiguë et peut prêter à confusion. Ce
n'est pas parce que le béton est vibré au rouleau plutôt
qu'à l'aiguille, transporté au camion benne plutôt que
manutentionné au blondin et étalé au bulldozer plutôt
qu'à la main, qu'il cesse d'être du béton, c'est-à-dire un
matériau doué d'une cohésion importante et consti
tuant des barrages rigides.

Par contre le coût du mètre cube de B.C.R. mis en
œuvre dans un barrage-poids peut être 2 à 3 fois infé
rieur (1) à celui du béton classique et la solution opti
male convenant à chaque barrage pourrait s'écarter
sensiblement de celle correspondant au volume mini
mal de béton; elle peut correspondre à un ouvrage
dont le volume est intermédiaire entre ceux d'un bar
rage en terre et en béton classique et dont les disposi
tions constructives sont assez éloignées de celles d'un
tel barrage en béton.

Or, on constate qu'actuellement tous les barrages réali
sés s'inspirent très directement des solutions adaptées
antérieurement pour les barrages-poids et retiennent
des profils très voisins des profils classiques.

Plusieurs éléments sont communs à la totalité ou à la
quasi-totalité des réalisations actuelles:

1. L'intérieur du barrage doit avoir un dessin aussi
simple que possible, car tous les obstacles aux déplace
ments des engins de terrassement (galeries, conduites
diverses) entraînent des sujétions importantes.

(1) Ce rapport varie évidemment avec les quantités mises en place
et s'entend pour un B.C.R. dont les contacts entre couches n'ont pas
fait l'objet d'un traitement particulier.
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2. Les liants contiennent toujours une proportion éle
vée de cendres volantes ou de pouzzolane (2). On a
toujours cherché à réduire l'élévation de température
provoquée par la prise du béton des barrages-poids et
l'emploi de cendres volantes est bien antérieur au
B.C.R. Toutefois, dans les barrages en B.C.R. le
recours aux liants à prise lente est encore plus indiqué
car:
- on s'efforce souvent de réaliser des barrages mono
lithiques d'une rive à l'autre;
- on souhaite souvent que la couche inférieure ait à
peine amorcé sa prise avant mise en place de la couche
suivante.

Bien entendu, dans certaines régions (Moyen Orient)
on ne pourrait trouver de cendres volantes à un prix
acceptable et force serait de faire sans.

3. Les cadences de bétonnage sont presque toujours
très élevées et nécessitent pratiquement toujours des
stations de bétonnage en continu dérivées des installa
tions routières. Ces cadences élevées, analogues à cel
les observées dans les barrages en remblai, constituent
d'ailleurs l'un des avantages économiques importants
du B.C.R. C'est ainsi que l'on a atteint des productions
journalières de 4460 m3 à Willow Creek, près de
5700 à Galesville, 5800 à Tamagawa, et que l'on pré
voyait 7650 à Upper Stillwater et 9550 à Elk Creek.

4. On annonce souvent des économies spectaculaires
par rapport aux réalisations classiques. Mais peut-être
faudrait-il attendre, pour se faire une opinion définitive
en la matière, que soient soldées certaines réclama
tions d'entreprises, également spectaculaires.

5. DIVERGENCES
ENTRE LES DIVERSES RÉALISATIONS
EN B.C.R.

Dans le rapport général de la question 57 du congrès
de la C.I.G.B. à Lausanne (1985) le Rapporteur pas
sait en revue la points à propos desquels de larges
divergences étaient constatées entre les réalisations
existantes.

Cela ne doit pas surprendre; même en ce qui concerne
les barrages-poids classiques, on note des différences
importantes par exemple quant aux dimensions, en
surface ou en épaisseur des plots et des levées successi
ves.

Ces divergences peuvent aussi résulter des objectifs des
barrages, de leur situation géographique (climat plus
ou moins froid), de leur taille (et donc du rapport
volume du noyau central/surface des parements), ou
tout simplement de la hardiesse des projeteurs plus ou
moins ambitieux dans l'utilisation d'un procédé de
construction nouveau. Mais elles sont imputables pour
l'essentiel au niveau d'étanchéité global recherché pour
le barrage et au moyen d'assurer cette étanchéité, soit
par un élément amont, soit par le B.C.R. lui-même.

(2) En France, pour les barrages de Saint-Martin de Londres et des
Olivettes, on utilise même un mélange sans clinker, composé uni
quement de laitier de haut fourneau et de cendres volantes de Gar
danne.
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On peut comparer les valeurs suivantes (en kg/m3
)

Présentons une revue rapide de l'éventail des solutions
adoptées:

Notons que l'on a constaté que certains barrages en
B.C.R., qui présentaient initialement quelques fuites,
ont vu ensuite leur étanchéité évoluer très favorable
ment.

Par ailleurs, à Monksville, on n'utilise pas de cendres
volantes, les agrégats non lavés étant jugés assez riches
en fines. Middle Fork n'utilise également que du
ciment.

Pour éviter un début de prise trop important de la cou
che supérieure, certains projets prévoient des délais de
mise en place de 7 à 8 heures entre 2 couches successi
ves, soit 3 à 4 couches par jour sur toute la surface du
barrage. Ceci conduit à travailler 7 jours par semaine et
20 h par jour et à réaliser 95 % du volume total d'un
barrage de 51 m en 7 semaines (Galesville) ou à mettre
en place le R.C.C. d'un barrage de 38 m en 5 semai
nes (Middle Fork). Une épaisseur de couche supé
rieure à 30 cm, associée au choix d'un délai de recou
vrement court, imposerait des installations de chantiers
manifestement déraisonnables.

D'autres motifs me paraissent peser d'un poids au
moins équivalent et nécessitent quelques explications
détaillées.

- Nature et dimension des agrégats : les agrégats
sont parfois constitués par du tout venant de carrière
(Tarbela) ou par les matériaux extraits des fondations
du barrage, non lavés et simplement écrêtés (Gales
ville) ou enrichis en éléments moyens (Monksville).
Mais souvent on retient des agrégats lavés respectant
un fuseau granulométrique strict.

La diversité de la taille maximum d'un projet à l'autre
peut également être liée à la diversité des épaisseurs de
couches.

- Épaisseur des couches : ici aussi la diversité est
grande: de 30 à 100 cm, chaque expert invoquant,
pour limiter l'épaisseur, la nécessité de compacter effi
cacement la partie inférieure de chaque couche.

Les différences sont également considérables en ce qui
concerne la taille de l'agrégat maximum : tous les
experts sont d'accord pour admettre que l'introduction
de gros éléments permet de diminuer la teneur en liant
et donc, indépendamment des coûts, de diminuer le
dégagement de chaleur. Mais, par ailleurs, de trop gros
agrégats pourraient être cause d'une ségrégation que
tous veulent éviter; toutefois, la taille maximum varie
de 40 mm à Upper Stillwater à 150 mm à Tamagawa;
la valeur la plus communément admise semblant être
de l'ordre de 70 mm. En fait, il semble que la lutte
contre la ségrégation nécessite essentiellement quel
ques précautions simples lors du chargement et du
déchargement du béton dans les dumpers ainsi que
lors du régalage. Par ailleurs, je n'ai jamais vu d'étude
sur les inconvénients d'une certaine ségrégation dans le
cœur des barrages-poids.

A l'opposé les Japonais n'admettent pas le point faible
que constitue le contact entre couche : chaque couche
est laissée à l'air libre pendant plusieurs jours (2 en
général) pendant lesquels elle subit des soins attentifs
(arrosage), la couche suivante étant mise en place
après lavage soigné et répandage d'une couche de
mortier de liaison. On travaille par tiers de barrage ce
qui permet un rythme de bétonnage continu, et l'on
s'efforce évidemment de mettre en place des couches
aussi épaisses que possible pour limiter l'ensemble des
tâches liées à chaque reprise. Mais, ces couches épais
ses (100 cm prévus pour la moitié supérieure à Tama
gawa) sont constituées par 3 (ou parfois 4) sous
couches étalées successivement au bulldozer, or on
constate que le régalage au bulldozer introduit en fait
un compactage important.

Cendres volantes 36 (cœur)

o (amont)
19 (cœur)
47 (aval)

80 (déversoir)
205 (amont)
170 (cœur)

Mais par ailleurs, les teneurs en liant sont également
très différentes, certains barrages ayant été réalisés
avec des B.C.R. de richesse différente au centre et
pour les parements.

- Teneur en liant : les cendres volantes, presque
toujours présentes, jouent un rôle dans le mécanisme
de prise du liant (rôle éventuellement variable d'ailleurs
avec l'origine du charbon), mais peuvent également
être utilisées pour augmenter la teneur en fine d'agré
gats qui en seraient naturellement dépourvus. Ceci
peut expliquer les pourcentages très différents consta
tés d'une réalisation à l'autre (20 à 80 %) ; une autre
cause de variation, rarement signalée de façon expli
cite, est le rapport des coût du ciment et des cendres
volantes.

- Réalisation de l'étanchéité: nous avons vu que la
faiblesse du B.C.R. est sa perméabilité au contact de
deux couches successives, perméabilité qui semble
d'ailleurs s'atténuer rapidement si les eaux de la rete
nue sont chargées. Dans certains cas, rares il est vrai,
cette perméabilité est acceptable moyennant éventuel
lement quelques précautions dans la formulation du
béton (plus riche en liant) ou sa mise en œuvre : barra
ges de lutte contre les crues (Willow Creek, Holbeam
Wood), batardeau du Pont de Veyrière, noyau des
batardeaux de Shimen, Karun (50 m, 1971), Al Mas
sira (20 m, 1978).

Dans la plupart des cas, il faut réduire la perméabilité
soit en créant une étanchéité amont (béton classique,
membrane de P.V.C., enduit plastique) soit en amélio
rant l'étanchéité dans la masse en étalant une couche
de quelques centimètres de mortier sur une plus ou
moins grande surface sous chaque couche de B.C.R. ;
ces dispositions sont évidemment coûteuses.

Shimajigawa ciment 84

Willow Creek 175
80

104

Upper Stillwater 187
92
77

De cette multiplicité de solutions possibles découle une
bonne partie des options très diverses constatées par
ailleurs; par exemple une excellente et coûteuse étan
chéité amont permet ensuite d'adopter un B.C.R.
moins riche en liant, donc moins susceptible de se fis
surer, ...
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Toutes les premières réalisations aux U.S.A. ont été
faites avec des épaisseurs de l'ordre de 30 cm (1 pied)
mais il est prévu 2 pieds pour le barrage d'Elk Creek :

- Parement amont : Les réalisations divergent très
largement selon que le parement amont, toujours verti
cal, doit seulement jouer un rôle mécanique (maintenir
le S.C.R. lors du compactage) ou assurer en outre
l'étanchéité du barrage (ce choix étant bien entendu lié
à celui retenu pour l'étanchéité entre couches de
S.C.R.) ; quelques exemples: à Manicouagan on avait
réalisé avant mise en place du S.C.R. une paroi amont
autostable, en béton classique riche, assurant l'étan
chéité. Au Japon, une zone de 3 mètres environ est
réalisée de façon classique avec du béton vibré à
l'aiguille, elle est montée en même temps que le
S.C.R. et l'on s'efforce de solidariser les deux bétons le
mieux possible. Au barrage de Winchester le parement
amont est constitué de panneaux préfabriqués incorpo
rant une couche de P.V.C. de 1,7 mm (ce qui impose
évidemment de raccorder les bords de cette membrane
imperméable d'un panneau à l'autre).

On trouve aussi des éléments préfabriqués autostables
(donc assez épais) à Willow Creek ou beaucoup plus
minces (et se comportant comme les panneaux des
ouvrages en terre armée) à Sroom Raubenheimer
(petit barrage expérimental réalisé en Afrique du Sud).
Enfin, on peut réaliser des murets superposés de forme
variable en béton riche, réalisés avec des extrudeuses
dérivées des machines utilisées pour construire les
séparateurs autoroutiers, ce qui implique évidemment
l'absence de joints transversaux (dans ces 2 derniers
cas le parement amont n'assure évidemment pas
l'étanchéité). Enfin l'étanchéité peut être constituée (ou
améliorée) par un enduit plastique appliqué après
bétonnage sur le parement amont (Galesville).

- Parement aval: il peut être en S.C.R. ou en
béton classique avec plusieurs variantes dans chaque
cas. Si le S.C.R. n'est pas coffré (Willow Creek, Gales
ville, Monkesville) le fruit aval est un peu supérieur à ce
qu'exige la stabilité du barrage; le S.C.R. brut présente
une apparence inesthétique qui peut être aisément cor
rigée en tassant légèrement le matériau en surface;
mais, même dans ce cas, les qualités mécaniques en
surface laissent à désirer et il faut craindre l'effet du gel
et la disparition à terme d'une certaine épaisseur de
béton.

Généralement le barrage comporte un parement aval
de béton ordinaire, épais et mis en place de façon clas
sique (au Japon), ou constitué par des éléments préfa
briqués ou par des profils extrudés d'une rive à l'autre
(Upper Stillwater aux Etats-Unis).

- Joints transversaux : les Japonais conservent
intacts les usages en vigueur pour les barrages-poids
classiques : la zone amont en béton vibré comporte
tous les 15 m environ des joints transversaux équipés
de waterstop et d'un drain vertical; dans le prolonge
ment, le S.C.R. est scié juste après sa mise en place
par une lame vibrante de manière à reconstituer des
plots indépendants.

A l'opposé les Américains réalisent généralement des
structures monoblocs d'une rive à l'autre après avoir
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vérifié, à l'aide de modèle mathématique, que les
contraintes thermiques n'étaient pas susceptibles de
provoquer des tensions excessives. Ce résultat peut
éventuellement n'être obtenu que grâce à des précau
tions particulières : à Monksville (46 m de haut) les
230 000 m3 devaient être mis en place du 25 mars au
9 juillet (entre la fin de période de gel et le début des
grosses chaleurs) en utilisant des agrégats préparés
avant l'hiver et donc à basse température. Notons que
pour aucune des réalisations américaines on ne semble
avoir pris en considération les possibilités de fissures
imputables aux tassements différentiels de la fonda
tion; peut-être n'étaient-elles pas à craindre. Mais à
Galesville, 4 fissures sont apparues en septembre 85,
un mois après la fin des travaux; la plus importante, de
l'ordre de 0,5 cm, sans être traversante, intéressait à la
fois les parements amont et aval (elle ne mettait toute
fois pas en cause la stabilité de l'ouvrage).
Un tel mécompte justifie sans doute les solutions inter
médiaires retenues sur plusieurs barrages (Manicoua
gan, les Olivettes) : la paroi amont, en béton classique,
comporte de place en place des joints verticaux équi
pés de waterstops, le S.C.R. étant lui continu. On peut
espérer que les fissures éventuelles se produiront au
droit de ces joints, constitueront naturellement des
plots et n'auront aucune conséquence néfaste.

- Drainage: la plupart des barrages sont drainés de
façon classique à l'aide de drains verticaux débouchant
dans une galerie horizontale. Ces drains sont parfois
des tuyaux mis en place au moment de la construction
du parement amont (Japon) mais ils sont la plupart du
temps forés a posteriori dans le S.C.R. Toutefois, le
barrage de Monksville n'est drainé que dans sa partie
déversante : l'épaisseur supplémentaire du profil résul
tant de l'absence de coffrage permet d'assurer la stabi
lité en présence d'eau; une seule précaution est prise:
la mise en place d'agrégats non cimentés à peu de dis
tance du parement aval permet d'intercepter les fuites
dont le gel pourrait dégrader ce parement.

6. L'AVENIR

En présence de réalisations aussi diverses, comment
envisager l'avenir? La lecture des œuvres des prix
Nobel, et les erreurs de pronostics manifestes dont cer
tains furent victimes, ne peuvent qu'inciter à la plus
grande prudence.

Mais on ...peut observer que les premiers temples de
pierre d'Egypte ou de Grèce n'étaient que la copie des
ouvrages en bois antérieurs, que les premières églises
de béton n'étaient guère que le moulage des bâtiments
de pierre. L'homme a mis des siècles pour inventer la
voûte, quelques dizaines d'années pour utiliser le voile
mince. Seul l'avenir dira si le S.C.R. permettra une
mutation de cette nature et conduira à des ouvrages
fondamentalement différents des barrages mentionnés
ci-dessus qui, au-delà de leurs diversités, s'inspirent
tous très directement du barrage-poids.

Ne pourrait-on envisager des barrages en S.C.R. à
parement amont incliné et revêtus d'une étanchéité
analogue à celle des barrages en enrochement : la per
méabilité du corps de l'ouvrage, en béton de qualité
réduite, serait alors plutôt bénéfique?
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Ne pourrait-on étudier des barrages voûte épais, en
B.C.R. de bonne qualité, la compression permettant
de limiter la tendance à la fissuration du béton?

Certains supporters enthousiastes n'hésitent pas à pré
voir que 60 % des futurs barrages seront réalisés en
B.C.R. Partant des 1 ou 2 % actuels, la route est lon
gue et l'objectif peut paraître irréaliste si l'on songe que
l'ouvrage en B.C.R. ne peut s'envisager que sur une
fondation «rigide». Mais il me paraît évident qu'un
développement aussi spectaculaire ne sera atteint
qu'en ajoutant quelques grammes de matière grise à
chaque mètre cube de béton. Comme le disait un ingé
nieur du Bureau of Reclamation americain «tout
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ouvrage en B.C.R. réalisé dans les 10 prochaines
années apportera vraisemblablement une innovation et
constituera une approche nouvelle».

Je ne me permettrais qu'un conseil aux projeteurs qui
envisagent leur première réalisation: lisez le plus possi
ble, visitez le plus possible, essayez de comprendre, et
surtout n'imitez pas mais concevez un ouvrage adapté
à son objet, au site, aux agrégats et aux liants disponi
bles, aux moyens des entreprises ... et aux habitudes
sociales.

Ou pour reprendre une conclusion plus lapidaire de
Dunstan «let's roll! », «allons-y, roulons! ».
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COMMISSION INTERNATIONALE
DES GRANDS BARRAGES

Le 16e Congrès de la Commission Internationale des Grands Barrages se tiendra à San Francisco du 13 au
17 juin 1988. La 56e réunion exécutive aura lieu à l'Hôtel Fairmont avant le congrès le vendredi 10 juin et
le samedi Il juin. Toutes les sessions du congrès prendront place à l'Auditorium.

Quaire questions ont été choisies :
Retenues et environnement; expériences de gestion et de mesure d'impact.
Barrages en remblai: organes d'étanchéité autres que les noyaux en terre.
Progrès récents dans la construction des barrages en béton.
Crue de projet et maîtrise des crues après mise en service du barrage.

Des visites techniques et des excursions sont également organisées.

Renseignements et inscriptions :
ICOLD'88 Organizing Committee
H.L. Blohm, Secretary
Bechtel Civil, Inc.
P.O. Box 3965
San Francisco, CA 94119 USA

L.C.P.C. INFORMATIONS

Le L.C.P .C. vient de publier un numéro double du Bulletin de liaison des Laboratoires des Ponts et
Chaussées consacré aux risques naturels.

Les différents articles qui le composent offrent des approches diverses : les uns se situent à la pointe de la
recherche, d'autres permettent aux non-spécialistes d'avoir une vue générale d'un type de risques, certains
relatent des cas particuliers riches d'enseignements, d'autres encore sont consacrés à des méthodologies de
portée générale. Ils peuvent être regroupés en quatre thèmes :

les deux premiers articles concernent les mouvements de terrain (glissements, éboulements rocheux,
coulées boueuses, effondrements de cavités, érosion des sols) ;
trois articles traitent de l'aléa sismique, dans sa composante locale;
deux articles abordent le domaine des risques hydrauliques;
les deux derniers articles présentent deux exemples d'études de vulnérabilité d'ouvrages à certains types
d'aléas.

L.C.P.C., 58, boulevard Lefebvre, 75732 PARIS CEDEX 15. Tél. 48.56.50.00.
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réflexion sur le béton compacté au rouleau

reflection on roller compacted contrete

P. LüNDE*

Président honoraire de la Commission internationale des grands barrages
Ingénieur Conseil - Pierre Londe et Associés * *

Résumé
Le B.C.R. est un nouveau béton faisant appel aux techniques de remblai pour sa
mise en place.
Les utilisations faites à ce jour par les Américains et surtout les Japonais exploi
tent son caractère de béton et construisent avec le B.C.R. d'authentiques
barrages-poids.
Dans d'autres utilisations, on se rapproche des remblais pour mettre en place
des massifs ayant les propriétés d'un massif rocheux de qualité suffisante pour
servir de fondation ou de parties d'ouvrage, comme à Tarbela, à Mosul ou à
Kalabagh.
Il semble que l'avenir du B.C.R. soit autre. Il faut centrer la réflexion sur les for
mes nouvelles qu'il permettrait de réaliser et sur les possibilités offertes par
l'association du B.C.R. avec des remblais ordinaires.

Abstract
The R.C.C. is a new material with the properties of concrete, but using the embank
ment techniques for placement.
The American and particularly the Japanese engineers use R.C.C. taking advan
tage of its "concrete" characteristics for construction of conventional gravity
dams.
ln other cases, the "embankment" aspects are emphazised for building man-made
foundations or structures with the properties of a rock mass, such as at Tarbela,
Mosul and Kalabagh.

It seems however that the future of R.C.C. could be contemplated in other direc
tions. Consideration and thought should be given to the new dam design concepts
that R. C. C. could make possible and to the feasibility of combining it with conven
tional earth and rock fills.

• Contribution à la journée d'étude E.D.F., Marseille, 26 novembre 1986.
•• Pierre Londe et Associés, Tour Horizon, 52, quai de Dion-Bouton, 92806 Puteaux Cedex.
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1. Les deuJ< techniques actuelles RoUer Compacted
Concrete (Etats-Unis) et RoUed Concrete for Dams
(Japon) sont toutes deux appliquées au barrage-poids
classique.

André COYNE disait, dès 1950, que le problème
majeur du béton était sa bonne vibration, une grande
partie du ciment pouvant être économisée si l'on vibrait
bien (problèmes de densité, ségrégation, ressuage ... ).

L'idée d'utiliser des rouleaux vibrants lourds, avec une
énergie beaucoup plus élevée que celle des aiguilles
traditionnelles, est à la base du Béton Compacté au
Rouleau (B.C.R.).

A partir du moment où l'on emploie les rouleaux
lourds, on est tenté d'introduire toute la technologie
des remblais,

D'ailleurs, les premiers usages, par John LOWE III,
étaient d'abord à Shimen (Taiwan), vers 1960, pour le
noyau d'un batardeau en terre (manque d'argile, ajout
de ciment dans du gravier sableux), puis à Tarbela
(Pakistan), en 1975, pour des remplissages de fonda
tion ou des remplacements de massifs rocheux défec
tueux. C'est encore pour constituer des fondations
d'ouvrages annex~s (prise d'eau, conduites forcées,
évacuateur de crues, déversoir fusible) qu'on a eu
recours, en 1983, à près d'un million de mètres cubes
de B.C.R. au barrage de Mosul (Irak). Au barrage de
Kalabagh (Pakistan), le projet actuel prévoit la mise en
place de 1,5 million de mètres cubes de B.C.R. pour
fonder les 12 conduites forcées de Il m de diamètre.

C'est au Japon qu'a été fait, en 1980, le premier
barrage-poids en B.C.R. (appelé là-bas R.C.D.) : le
barrage de Shimajigawa (1655000 m3

). Tous les critè
res classiques du barrage-poids étaient respectés. Une
économie de coOt d'environ 10 % a pu être dégagée.

A peu près simultanément, les Américains achevaient
en 1983 le barrage-poids de Willow Creek en B.C.R.
(appelé là-bas R.C.C.), mais avec un très faible dosage
en ciment (50 kg/m3

) et la suppression des joints de
contraction. Le profil du barrage restait celui du
barrage-poids mais la mise en place du béton était très
proche des techniques utilisées pour les barrages en
terre. L'économie du coOt était spectaculaire (environ
60 %) et la rapidité d'exécution sans précédent
(315000 m3 en 4 mois). Cette belle première mon
diale a toutefois souffert, pour que le mouvement soit
largement suivi, du défaut d'étanchéité du barrage.

2. Depuis, on a beaucoup parlé de ces réalisations
hardies, à la fois. critiquées et enviées. Aujourd'hui
près d'une trentaine de barrages en B.C.R. sont e~
construction ou en projet dans le monde.

Le modèle japonais (R.C.D.) ne paraît pas faire autant
école que le modèle américain (R.C.C.), si ce n'est
qu'il rallie volontiers les timides, disons les prudents
pour ne fâcher personne. En effet, il permet de ne pas
se départir des critères caractérisant le barrage-poids.
Mais il paraît évident que l'avenir est du côté du
R.C.C., c'est-à-dire un nouveau matériau de remblai
nouveau en ce qu'il a, grâce au ciment, une cohésio~
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inconnue jusqu'à maintenant dans les matériaux de
remblai appelant un nouveau type de barrage.

Ce type de barrage pourrait être déduit de l'étude faite
il y a plus de 15 ans, par Jerry RAPHAËL et présenté~
par lui à la conférence d'Asilomar, 1970 (U.S.A.).
Considérant le sol-ciment et son prix de l'époque, il a
montré que le coOt minimal était obtenu pour des fruits.
sensiblement plus plats que ceux du barrage-poids. Il
serait très intéressant de reprendre cette étude avec les
prix actuels du B.C.R., en introduisant de très faibles
dosages en ciment. La hauteur du barrage (ou la valeur
des contraintes) est un des paramètres de l'étude.

3. Un problème majeur se pose alors. Si l'on veut tirer
le meilleur parti du faible coût du massif en B.C.R., en
optimisant la section à un profil intermédiaire entre
celui du barrage-poids et celui d'un remblai, on est
nécessairement conduit à traiter l'étanchéité de
l'ouvrage d'une manière séparée. En effet, une part
importante du prix du B.C.R. actuel tient au soin coû
teux avec lequel on traite les joints entre reprises pour
les rendre aussi peu perméables que possible. En outre
le parement amont vertical du barrage-poids impose
des coffrages et on en vient tout naturellement à placer
du béton vibré classique contre ces coffrages.

L'adoption d'un fruit amont au moins égal à 0,75
(H)/l (V) dispense des coffrages et du béton associé.
On en arrive tout naturellement à construire un barrage
en B.C.R. sans coffrages et sans joints, protégé à
l'amont par un masque en béton armé, identique à
celui qu'on pose sur la face amont des barrages en
enrochement. Cette solution libère complètement de la
recherche d'un B C.R. étanche, exactement comme
pour les massifs en enrochement qu'on veut aussi per
méables que possible. La figure 1 montre ce que pour
rait être un tel barrage, avec déversement sur le pare
ment aval. La partie déversante cependant peut être
inspirée d'une solution souvent adoptée pour les barra
ges voûtes, en laissant l'eau tomber en chute libre. La
figure 2 schématise les dispositions, cette fois avec un
coffrage aval, mais qui peut être sommaire et qui ne
doit pas être étanche. Le fruit amont doit alors être à
1/1 ou légèrement plus plat.

8É.TON
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Fig. 1. - Barrage en BeR à profil symétrique.
Fig. 1. - Ree dam with symmetrica/ section.
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Solution III :

Inspirée du barrage de Zhaoshuge (Chine).

Solution Il :

Variante de la précédente, pour les faibles hauteurs.

Le déversement est libre mais il faut coffrer la face aval
verticale.

Ici on propose un mur aval en B.C.R. et un masque
amont en béton armé (le problème du raccord entre
masque et mur en B.C.R. est à étudier). Le cœur de
l'ouvrage est un remblai en enrochement perméable.
Cette solution est plus satisfaisante que les solutions 1
ou II.

De nombreuses réalisations en Chine depuis 1958 :
hauteur maximale de 32 m, barrage courbe en plan,
déversant sur un mur aval en maçonnerie, cœur en
enrochement, face amont en argile.

L'ensemble est déversant, il est construit sans coffrage.
Le remblai stabilise l'ensemble, qui peut être construit
sur une fondation à faible résistance au cisaillement. Le
remblai donne un accès au B.C.R. à tous les niveaux.
On peut disposer une couche étanche à l'interface des
deux matériaux.

SDLUTlON l

Solution 1 :

Le B.C.R. est à l'aval, le remblai à l'amont.

ÉCRAN

5. C'est dans cet esprit que travaille le Comité de la
technologie des barrages de la C.I.G.B. (Commission
internationale des grands barrages). Les solutions qui
suivent sont prises parmi celles proposées par François
Lempérière, membre du Comité. Elles méritent une
réflexion approfondie.

Fig. 2. - Barrage en BeR à déversoir en chute libre.
Fig. 2. - Ree dam with free jump spi//way.

RÉFLEXION SUR LE BÉTON COMPACTÉ AU ROULEAU

4. Il est une autre voie de recherche. C'est celle des
barrages composites dans lesquels on demande à une
partie seulement, faite en B.C.R., de jouer son rôle de
constituant à forte cohésion. L'adjonction de B.C.R. à
un barrage en remblai classique permet de traiter élé
gamment les problèmes de protection pendant la cons
truction et l'aménagement des déversoirs, car il résiste
à l'érosion. L'adjonction de remblai classique à un bar
rage en B.C.R. résoud les problèmes de coffrage, ainsi
que les sujétions d'accès. Elle permet aussi de traiter
correctement l'étanchéité. Il semble que les projeteurs
et les constructeurs n'aient pas encore compris tout ce
que le B.C.R. permettra de faire, tant pour l'économie
que pour la sécurité.
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Solution IV :

C'est un barrage à deux zones (enrochement à l'aval,
terre à l'amont) avec un déversoir en B.C.R., pour les
faibles hauteurs.

Un rideau de palplanches peut être nécessaire, mais
surtout pour la fondation dans le cas de terrain alluvial.
Il faut autant de béton que dans une solution déver
sante classique, mais il est moins cher, sans coffrages,
et l'accès est facile.

$ECT(ON A-A
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50LUTION IV

Solution V :

Cette solution est à rapprocher de la solution II mais
avec des économies de ciment obtenues par la forme
alvéolaire du B.C.R.

C'est un barrage à contreforts en B.C.R. dont les
alvéoles sont remplis de remblai sans ciment. Il n'y a
pas de coffrage, sauf au parement aval. Le volume de
béton est moitié de celui du barrage-poids. Le déverse
ment est facile et le passage de la crue de chantier est
aisé. Cette variante n'est justifiée que pour les grandes
hauteurs.

SOLUTION V

Solution VI :

A rapprocher du barrage à contreforts classique mais
fait en B.C.R., sans coffrage, sauf à l'amont.

Sfc-rlON A-A

-------BeR

SOLUtiON VI

Solution VII :

A rapprocher de la solution VI mais le coffrage amont
est en voûtes minces armées.
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RÉFLEXION SUR LE BÉTON COMPACTÉ AU ROULEAU

Le remblai développe sur les parois un effet de silo sta
bilisateur.

Cette énumération de barrages composites, tirant parti
des qualités du B.C.R., ne se prétend pas exhaustive.
Elle montre simplement que le mariage du B.C.R. et
du remblai classique peut offrir des solutions très inté
ressantes et tout à fait dans la logique du B.C.R. qui se
met en place comme un remblai.

S€CTtON B-B
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Il Y a là matière à recherche, en associant la compé
tence des bureaux d'études et celle des entrepreneurs.
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gonflement d'un sol contenant des sulfates
et traité à la chaux et au ciment

foundation heave on a lime and cement treated sail
containing gypsum

P. HABIB
Laboratoire de Mécanique des solides *

D.AVERSENC
SOPENA ingénierie géotechnique * *

Résumé
Le cas du soulèvement anormal du dallage d'un bâtiment industriel dans la
région parisienne est décrit; son origine est liée à la présence de gypse dans un
remblai traité à la chaux et au ciment.

Abstract

1

The anormal heave of the slab of an industrial building in the Paris area is descri
bed. The origin of the swel!ing is the presence of gypsum in a fil! treated with lime
and cement.

• École Polytechnique, 91128 Palaiseau .
•• 5, rue Vincent-Chevard, 28003 Chartres Cedex.
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1. INTRODUCTION

Les progrès réalisés dans l'efficacité des matériels utili
sés pour le traitement par additifs des remblais argileux
sont tels, tant au point de vue des appareils destinés à
mélanger le sol et les additifs que des engins de com
pactage, que même des sols très argileux peuvent être
utilisés pour préparer des sols industriels : à la limite,
sachant qu'on peut tout traiter à la chaux ou au ciment,
on traite un peu n'importe'~quoiet on ne s'occupe plus
guère de la nature des remblais. Malheureusement, la
présence de sulfates dans certains sols peut engendrer
des gonflements et provoquer des accidents. Ces sulfa
tes sont présents généralement sous forme de gypse ou
de plâtre (remblai contenant des matériaux de démoli
tion). On a pu effectivement en constater quelques-uns
en région parisienne au cours des dernières années. Le
cas décrit ici en est une illustration.

anciens du remblai de la carrière sous le poids du mètre
et demi des remblais compactés nouveaux. Le sol
industriel est constitué par de grandes dalles de 15 cm
d'épaisseur, en béton armé d'un treillis soudé. Les
joints sont sciés sur une profondeur de 4 cm. L'emprise
au sol est de 38 m x 60 m. Les produits entreposés
sont extrêmement légers et non périssables; ils sont
stockés en hauteur, en racks, ce qui nécessite un sol de
roulage bien uni pour la circulation des engins de
manutention et de levage.

La construction a été faite entre avril et août 1983, par
des entreprises sérieures et bien surveillées; en particu
lier, l'efficacité du compactage des remblais a été con
trôlée par des essais à la plaque, effectués par un labo
ratoire compétent et indépendant de l'entreprise; la
réception de l'ensemble a été prononcée sans réserves.

3. LES DÉSORDRES

leu

barda e

Ancien remblai

Remblai nouveau
traité

dalle B.A.

~~r-t-+-j-----4
~

2 rangs d~ parpaings

Fig. 1. - Avant gonflement.
Fig. 1. - Before swe//ing.

mureot constitué de

En avril 1984, quelques déformations différentielles du
dallage ont été constatées; elles furent l'objet de rac
cords par mortier à la résine en août 1984. Mais les
désordres se sont amplifiés progressivement et consis
taient en des défauts de planéité du dallage, associés à
des fissures du béton (qu'on pouvait prendre pour des
fissures de retrait), des désaffleurements des joints de
structures des dalles de l'ordre du centimètre, et des
cassures des joints donnant l'image d'un allongement
du dallage. Les fissurations sur le dallage étaient «en
étoiles», au pourtour des points de g.Qnflement les plus
élevés. En périphérie, le muret situé sur la longrine a
été soulevé (fig. 1 et 2). Le pied du bardage, fixé au
muret, a été détérioré.

Le nouvel entrepôt est une construction légère et sim
ple, constituée d'une charpente métallique, d'une cou
verture et d'un bardage, le tout étant porté par des
pieux forés tubés de diamètre 0,60 m, d'une longueur
supérieure à 10 m pour trouver leur fiche dans les
sables de Beauchamp, au-delà de l'ancien plancher de
la carrière. En périphérie, les têtes de pieux sont reliées
par une longrine de 0,20 m x 0,80 m, et les appuis, à
l'intérieur du bâtiment, sont des appuis isolés. Les aléas
du sous-sol justifient ce mode de fondation dont le
comportement a été, dans l'ensemble excellent. Les
poussées horizontales des portiques sont reprises en
pieds, par des aciers noyés dans le dallage, l'effort hori
zontal étant transmis par frottement du dallage sur le
sol. Le dallage repose directement sur le sol; il est dis
socié du bâtiment, malheureusement pas assez comme
on le verra plus loin. L'étude de sol faite en 1983 indi
quait la possibilité d'un léger tassement des matériaux

Pour augmenter la capacité de ses entrepôts à Lou
vres, petit village situé au nord de Paris près de l'aéro
port de Roissy-en-France, une importante société a
décidé la construction d'un nouveau bâtiment indus
triel adjacent et de niveau à son premier entrepôt.
L'extension du bâtiment s'est faite en direction de
l'ancienne carrière d'une briquetterie qui avait exploité
du limon sur 7 m d'épaisseur; cette carrière avait été
partiellement comblée depuis longtemps. Pour réaliser
la plate-forme du nouvel entrepôt, on a utilisé, comme
remblais, des terres provenant de travaux de fouilles
dont, à la suite d'une histoire longue et compliquée, il
est actuellement impossible de savoir d'où elles pro
viennent. Il s'agit d'un sol marneux, contenant du
limon ou d'un mélange de sols divers, contenant suffi
samment d'argile, pour qu'il soit décidé de le traiter à la
chaux et au ciment pour le rendre apte au compactage.
Après nettoyage de la terre végétale, le fond de fouille
a d'abord été traité à la chaux. Ensuite, les remblais
d'apport ont été mis en place par couches successives;
ils ont été traités à la chaux, puis compactés sur une
épaisseur de 1 m. Enfin, les 0,30 à 0,40 m superficiels
furent traités au ciment et compactés pour faire le fond
de forme du dallage.

2. DESCRIPTION DE L'OUVRAGE
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Fig. 2. - Après gonflement.
Fig. 2. - After swe//ing.

4. ANALYSE DES CAUSES

Les désordres pouvaient faire penser à un tassement
des fondations sur pieux, alors que ceux-ci étaient net
tement surabondants, ou à un gonflement du sol, ce
qui était peu compréhensible puisque le sol était bien
isolé de la pluie et que la nappe phréatique était très
profonde (la m environ).

La topographie montrait que les niveaux des massifs
sur pieux correspondaient bien au niveau de construc
tion, mais le niveau du sol était peut-être plus haut que
prévu initialement, de quelques centimètres. Comme il
s'agissait de l'ordre de grandeur de la précision du
chantier, deux campagnes de topographie précise
furent faites, à deux mois d'intervalle, en juillet et
septembre 1985. Elles montrèrent une certaine disper
sion des gonflements en fonction des emplacements
des points de mesure dans le bâtiment, mais avec
des maximums de 1 mm/mois, c'est-à-dire environ
1 cm/an. A peu près la moitié du bâtiment, soit
1 000 m2

, était affectée par des gonflements d'amplitu
des diverses.

Pour déterminer la cause des gonflements, des sonda
ges, avec prélèvements d'échantillons intacts et études
en laboratoire, furent effectués. Les essais de labora
toire comportaient des essais de routine (teneur en
eau, densité, identification), des essais de gonflement
et des analyses chimiques.

Les essais de gonflement ont confirmé la bonne qualité
du compactage avérée par les essais de réception. A la
limite, on peut même dire que les remblais ont été un
peu trop bien compactés, puisqù'il existait des endroits
où la pression de gonflement était non négligeable et
supérieure au poids des terres de 25 kPa, mais, à vrai
dire, avec un potentiel de gonflement très petit puisque
le gonflement libre de toute la couche aurait été de
l'ordre de 1 cm, ce qui est faible. De toutes façons,
comme les sols n'étaient pas saturés et qu'il n'y avait
pas eu de venues d'eau, le gonflement classique des

sols argileux ne pouvait pas être à l'origine des faits
constatés.

Il est évident, pour l'analyse chimique, que la recher
che de la chaux des additifs est impossible dans un sol
marneux, le calcium du calcaire étant indiscernable du
calcium de la chaux, même si la couche traitée au
ciment se distinguait par sa couleur grise de la couche
traitée à la chaux. Les analyses, effectuées au
C.E.B.T.P., ont donc comporté essentiellement la
recherche du gypse et de l'ettringite. Le gypse a été
trouvé, en quantités variables, dans tous les matériaux
rapportés, anciens ou nouveaux. En reprenant les
analyses faites lors des études préliminaires, on a
même pu constater que, chaque fois que la recherche
du gypse avait été faite, on en avait trouvé, ce qui n'a
absolument rien d'inattendu dans des sols à faible pro
fondeur, dans cette partie de la région parisienne. De
la même façon, de l'ettringite a été identifiée dans les
remblais compactés du nouvel entrepôt, ce qui expli
quait les gonflements en donnant l'origine chimique
des désordres.

Le principe du traitement à la chaux d'un sol contenant
de l'argile est le suivant :
- d'une part, l'apport de chaux vive diminue la
teneur en eau naturelle et augmente la teneur en eau
optimale, facilitant ainsi le compactage,
- d'autre part, les ions calcium se substituent aux ions
échangeables des feuillets d'argile, rendant l'argile
moins active. L'effet pratique sur le chantier est une
désagrégation des mottes d'argile.
Le traitement mixte chaux et ciment permet d'obtenir
des mélanges présentant une forte résistance mécani
que et notamment une résistance à la traction de plu
sieurs centaines de kilopascals.

Dans ce traitement, l'apport de chaux conduit à la
désagrégation du sol et permet donc de mélanger assez
intimement le ciment. Une bonne répartition du ciment
dans le sol est en effet indispensable à la réussite du
traitement. Le ciment, lui, apporte l'essentiel de la
résistance mécanique.

Ce traitement est classique dans la région parisienne
depuis plus de trente ans pour le limon des Plateaux,
formation d'origine éolienne qui peut être assez plasti
que. Il a été généralisé ces dernières années à des argi
les ou des marnes de plus en plus grasses, lorsque des
machines mixeuses plus performantes ont pu être utili
sées, cependant que les bons remblais de ballastières
devenaient de plus en plus chers, parce que plus rares.

L'ettringite, ou sel de Candlot, est un composant
nécessitant la présence de chaux, de sulfate et d'alumi
nate. Il se forme naturellement dans la pâte du ciment
durcie, mais peut se former aussi lorsque les alumina
tes du ciment rencontrent un sulfate. Il apparaît alors
- lentement - un sulfo-aluminate avec changement
de forme cristalline, accompagné de dilatation. C'est
le phénomène bien connu sous le nom générique
d'alcali-réaction, qui apparaît comme le responsable du
gonflement du sol et des désordres à Louvres, en
1985. MITCHELL (1986) , dans une publication
récente, a donné, lui aussi, cette interprétation à des
désordres, de même nature, survenus aux U.S.A.,
après des traitements de sols à la chaux. D'après cet
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auteur, l'aluminate nécessaire à la formation de l'ettrin
gite proviendrait des argiles elles-mêmes, dans le cas
qu'il a étudié.

En l'absence d'une connaissance précise de la réparti
tion du gypse dans le sol, il n'était évidemment pas
possible de préciser pourquoi telle partie du dallage
devait gonfler plus vite que telle autre. Mais, de toute
façon, devant l'impossibilité d'éliminer la chaux excé
dentaire ou le gypse excédentaire, il n'y a rien à faire,
sauf à enlever tout le remblai pour en reconstituer ùn
autre, ou de suivre l'évolution du phénomène qui, par
chance, était suffisamment régulier dans son extension
en surface pour ne pas exiger de fréquentes répara
tions du dallage.

La fissuration de dallage et l'ouverture des joints
faisaient craindre une expansion initiale horizontale des
sols gonflants, ce qui, à la longue, aurait pu être dange
reux pour les longrines et pour les têtes de pieux
(fig. 1).

Des mesures de distance entre poteaux n'ont pas mon
tré de mouvements bien convaincants jusqu'à présent,
et il faut bien reconnaître, d'une part, que les remblais
extérieurs à la construction, probablement gonflants
eux aussi, doivent exercer une certaine poussée
compensatrice et, d'autre part, que l'expansion volu
mique, ayant une direction facile vers le haut, a dû se
faire préférentiellement en soulevant les dalles.

.---.Ir----- ----- ...

Fig. 3. - Principe de la réparation.
Fig. 3. - Repairs princip/e.

Devant de tels incidents, il est fondamental de ne pas
effectuer les réparations trop vite pour ne pas prendre
de risque de voir se rompre, à nouveau, ce qui vient
d'être réparé car, malheureusement, les réactions chi
miques de ce type sont très lentes; la figure 4 indique
l'évolution des gonflements enregistrés pour un certain
nombre de repères: il est bien clair qu'aucune défor
mation asymptotique n'est, pour le moment, en vue. Il
faut donc se contenter de faire disparaître les causes de
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désordre, comme celles indiquées sur les figures 2 et 3,
grâce à des dispositions de réparation désolidarisant
complètement les parties mobiles et les parties fixes, et
par l'entretien des joints entre les dalles, de façon que
le roulage des engins de manutention reste sans danger
et que la continuité du service du bâtiment puisse être
maintenue.
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Fig. 4. - Gonflements en fonction du temps.
Fig. 4. - Swe//ing versus rime.

5. CONCLUSION

L'exemple qui vient d'être décrit est tout à fait caracté
ristique d'un accident dont les conséquences sont
d'autant plus fâcheuses que les gonflements différen
tiels sont grands. Il méritait d'être signalé car, si les sols
contenant des sulfates sont relativement fréquents, la
détection du gypse, par analyse chimique, est extrême
ment simple et suffit à mettre en garde pour éviter
d'employer en remblai et de traiter de tels matériaux à
la chaux ou au ciment.
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280 F.
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aux débits de fuite ou d'alimentation des tranchées et des canaux, aux
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1 volume broché, 17 x 24, 148 pages, 1987, I.S.B.N. 2-85978-098-1,
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mes de dynamique des sols.
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rédaction.

PRÉSENTATION DU MANUSCRIT

1. Le manuscrit original rédigé en français doit être écrit à la
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appendices, la bibliographie, les notes en bas de page, les
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La longueur totale du manuscrit (texte à double intervalle,
tables, figures et annexes) ne doit pas dépasser trente pages
(recto uniquement, verso blanc).

On indiquera clairement le découpage retenu pour l'article, et
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posé de mots qui décrivent suffisamment le contenu de l'arti
cle et doit contenir des mots clés principaux pour pouvoir être
facilement indexé par les divers centres de documentation.

Le nom de l'auteur sera donné en première page après le titre
et sera suivi de la position actuelle (fonction, emploi, lieu)
décrite avec précision et concision.

Un résumé bilingue, en français et en anglais, ne dépassant
pas une centaine de mots dans chaque langue (en plus du
titre et du nom de l'auteur), doit accompagner le manuscrit. Il
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4. Les illustrations seront aussi dépouillées que possible; sur
les graphiques, les écritures seront réduites au minimum et
remplacées par des repères explicités en légendes. On évi
tera, par exemple, de mettre plus de trois courbes sur le
même graphique; on pourra, au besoin, décomposer une
figure en plusieurs graphiques illustrant chacun un aspect de
ce que l'on veut montrer.
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anglais.
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« chronologique» d'apparition des figures et photographies et
leur légende sera donnée dans le texte. Les photographies
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pour l'évaluation de la longueur totale du manuscrit.
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On fournira ce calque et deux tirages (sur fond blanc). La
dimension des figures (et photographies sera telle qu'une
réduction conduira à une largeur «publiée» dans la R.F.G.
de 75 à 85 mm. Les lettres devront être bien lisibles après
réduction. On utilisera sur l'original des lettres (Letraset, par
exemple) ayant au moins 5 mm de haut et 4 mm de large
avec une épaisseur de 1,5 mm et si possible 2 mm. Les expli
cations et descriptions seront données dans le texte en rappe
lant entre parenthèses le numéro (défini ci-dessus) de la figure
considérée. Les indications portées sur les figures devront se
borner à des symboles et dimensions avec un seul titre très
concis.

Il est demandé aux auteurs d'envoyer à la revue des figures
originales présentant les caractéristiques ci-dessus (une
variation de ± 1 cm sur la largeur est tolérée pour les figures
présentées sur une colonne et de ± 2 cm sur la largeur des
figures présentées sur deux colonnes, car la réduction ou la
dilatation au moment de la photogravure permet d'effectuer
la correction). Pour une bonne qualité de reproduction des
photos, il est indispensable d'utiliser des films noir et blanc.

5. Les tableaux seront dactylographiés séparément et fournis
en triple exemplaire (format 210 x 297 mm, recto). Des
exemples et une explication pour chaque tableau doivent
figurer dans le texte. Les tableaux feront l'objet d'une numé
rotation particulière en séquence suivant leur ordre d'appari
tion. Ne pas utiliser d'abréviations autres que les unités ou
symboles dans les tableaux. Éventuellement, numéroter les
diverses colonnes des tableaux afin d'en faciliter l'explication
et l'illustration dans le texte.

6. Toutes les formules, équations et expressions mathémati
ques devront de préférence être dactylographiées, et les
symboles clairement identifiés.

Dans tous les cas où une ambiguïté est à craindre, il est
souhaitable d'écrire à la main les formules mathématiques du
texte.

Les lettres utilisées comme symboles doivent être définies
lorsqu'elles apparaissent pour la première fois dans le texte,
les figures ou les tableaux. Elles devront faire l'objet d'une liste
alphabétique (dénommée «Notations») donnée en annexe.

Tout symbole manuscrit ou pouvant faire l'objet de confu
sions doit être identifié en marge (par exemple : prime et un,
o et zéro, Zed et deux, elle et un, etc.). Les lettres grecques
doivent être également identifiées dès leur première appari
tion. Toutes ces identifications seront faites en marge au
crayon.

Chaque équation ou groupe d'équations doit être centré pour
faciliter la lecture.

Généralement, la plupart des expressions mathématiques
sont composées en italique. Cependant, les abréviations de
fonctions trigonométriques (sin, cos, tg, etc.) et des logarith
mes naturel ou vulgaire (ln et log) sont imprimées en caractè
res romains. Les vecteurs et matrices le sont en caractères
gras.

Les fractions simples apparaissant dans le texte s'écrivent
sur une seule ligne avec des parenthèses, par exemple,

1
l/(a + b) et non sous la forme l/a + b ou --b-' On por-

a +
tera un soin particulier à l'emploi des accolades, crochets et
parenthèses en respectant la hiérarchie suivante: {[ O]}.
On utilisera l'exposant 1/2 de préférence au signe V et
l'exposant - 1 de préférence au signe /' Exemple : écrire
(ax -1 tg y) plutôt que (a/x) tg y. Pour l'emploi d'exponentiel
les avec exposants compliqués, écrire :

2x 2

exp [2x 2/ (1 - y) 2] plutôt que e 2'
(1 - y)

L'auteur devra également surveiller l'emploi de " ", des indi
ces supérieurs et inférieurs et penser à les faire bien apparaître
dans la liste des notations.

7. Les références citées dans le texte doivent être rassem
blées en ordre alphabétique dans une «liste de références»
donnée en annexe à la fin du manuscrit. Toutes les références
données doivent être accessibles et il faut proscrire d'une
manière générale les informations non publiées.

Le classement se fait suivant le nom de l'auteur suivi de
l'année de publication (ex. : Dupont A. - 1975). S'il y a au
plus trois auteurs, citer les noms de chacun d'eux. S'il y a
quatre auteurs ou plus, citer le premier et le faire suivre de la
mention «et aL». Quand deux ou plusieurs références
concernent un même auteur, les classer par ordre chronologi
que à la suite les unes des autres. Toute référence faite dans le
texte à un auteur donné, devra comporter le nom du premier
auteur et l'année de publication entre crochets. D'une
manière générale, toutes les références données en annexe
doivent être citées dans le texte, sauf si la liste constitue une
bibliographie. Dans ce cas, l'annexe correspondante sera
appelée «bibliographie».

Articles de revues

Faire suivre la référence (auteur, année, titre de l'article entre
guillemets) du nom complet de la revue en italique, du
numéro du volume, du numéro de la revue, du lieu de publi
cation, du mois et de l'année, des numéros de la première et
dernière pages (cf. exemple ci-dessous).

WOODS, R.D. (1968). - «Screening of Surface Waves in
Soil». - Journal of the Soil Mechanics and Founda
tions Division, Proceedings of the A.S.C.E., vol. 94
nO S.M.4, Ann Arbor, Mich. U.S.A., juillet 1968,
pages 951-954.

Livres

Faire suivre le nom de l'auteur de celui du chapitre entre guil
lemets, de celui du livre en italique, du numéro de l'édition,
du numéro du volume, du nom complet de l'éditeur, du lieu
d'édition, de l'année, éventuellement du numéro des pages
concernées (cf. exemple ci-dessous).

TERZACHI, K. (1943). - «Chap. IX Stability of Slopes ». 

Theoretical Soil Mechanics, 4e édition John Wiley and
Sons Inc., 1947, pages 144-152.

Thèses

Faire suivre le nom de l'auteur du titre en guillemets puis don
ner obligatoirement les indications suivantes: thèse présentée
à l'Université de (nom) soutenue le (date) pour obtenir le
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