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RESUME

Pendant la période de service de la chaussée, la structure doit étre capable de résister aux
déformations permanentes et seulement les déformations réversibles sont autorisées. Dans
le but de résoudre ce probleme, Iapplication de lois de type élastoplastique, fondées sur les
concepts classiques de critéres de plasticité, écrouissage et régle d’écoulement dans un
schéma de calcul numérique de type incrémental devient trés rapidement impossible pour
un grand nombre de cycles, d’autant que I'objectif est de pouvoir aboutir a des simulations
suffisamment réalistes du comportement de la structure au dela du million de cycles de
chargements.

En effet, une structure de chaussée est soumise a un chargement initial pendant la
construction (chargement dli au compactage des couches de chaussées), et en service, elle est
soumise a un nombre de cycles de chargement dii au trafic, de ’ordre de 10° & 10°. Par
conséquent, nous proposons une formulation, basée sur la théorie de I’état limite
(shakedown theory) et les travaux de Habiballah [Habiballah (2003)], qui prend en compte
'influence de I’état de contrainte, de I’état hydrique initial et de I’anisotropie initiale sur le
comportement du matériau, ainsi que 1’évolution des déformations permanentes en
fonction du nombre de cycle. Le modéle a été validé sur des résultats d’essais triaxiaux a
chargements répétés réalisés sur deux graves non traitées et un sable.

Le calcul de 'orniérage des couches granulaires non liées et du sol support a été réalisé, en
simulant une structure de chaussée testée sur le manége de fatigue du LCPC de Nantes. Les
prédictions obtenues a partir des calculs éléments finis 3D ont été comparées aux résultats
L. 1 s . : .
expérimentaux, en considérant différentes conditions environnementales (température et
teneur en eau). Les comparaisons donnent des résultats trés encourageants. Une perspective
intéressante serait d’étudier leffet de la variation de I’épaisseur des différentes couches
constituant la chaussée.

Mots clefs

Chaussées souples, orniérage, graves non traitées et sol support, déformations permanentes,
théorie de I’état limite, nombre de cycles de chargements, essais triaxiaux cycliques,
expérience du manége de fatigue.
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Introduction générale

La détermination des propriétés mécaniques des graves non traitées en laboratoire a pour

but principal de fournir des paramétres nécessaires au dimensionnement des chaussées
\ 4 : 4 \ / M

souples propre a prévenir les phénomeénes de dégradation.

L’un des principaux aspects du dimensionnement des chaussées souples est de limiter le
développement des déformations permanentes dans les couches granulaires non liées des
chaussées souples. L’accumulation de ces déformations engendre la rupture par affaissement
de la surface de la chaussée, appelée l'orniérage. Selon la méthode actuelle de
dimensionnement des chaussées souples vis a vis de ’orniérage, il apparait que :

- elle fixe implicitement un comportement élastique pour les couches constituant la
chaussée, dont les caractéristiques mécaniques sont celles retenues en pratique.

- le chargement utilisé correspond a un chemin de chargement statique uniquement.

- le critére d’orniérage se limite a une relation empirique et dépend uniquement des
conditions de trafic. Cette relation provient de ’'observation de 1’évolution de I'orniérage
de certaines chaussées bitumineuses.

Des méthodes plus sophistiquées ont été développées, qui améliorent la prise en compte du
comportement mécanique réel ou élastoplastique de ces matériaux, obtenu lors d’essais en
laboratoire. L’utilisation de lois de type élastoplastique, fondées sur les concepts classiques
de criteres de plasticité, écrouissage et regle d’écoulement dans un schéma de calcul
numérique de type incrémental devient trés rapidement impossible pour un grand nombre
de cycles, d’autant plus que I’objectif principal est de pouvoir aboutir a des simulations
suffisamment réalistes du comportement de la structure au dela du million de cycles de
chargement.

D’autres approches ont été développées en vue de simuler et de prévoir 'orniérage des
chaussées souples. Ces lois basées sur I’élastoplasticité [Bonaquist (1997), Desai (2002)], font
appel a des approches empiriques pour décrire les déformations permanentes des couches
granulaires non liées de chaussée souple afin de contourner effet du grand nombre de
cycles a prendre en compte et le temps consommé pour une analyse de structure.



Introduction générale

Des méthodes basées sur la théorie de I’état limite sont utilisées pour décrire le
comportement a long terme des couches granulaires des chaussées souples. Plusieurs
chercheurs ont essayé quant a eux de mettre en évidence l’effet des contraintes sur les
déformations permanentes a 1’état limite, en proposant soit une limite entre le
comportement stable et instable [Dawson (2001), Werkmeister (2003)], soit de calculer les
déformations permanentes a I’état limite [Habiballah (2003)].

1. Objectifs

Le soutien financier du Conseil Régional du Limousin nous a permis d’effectuer ce travail
de theése au laboratoire de Mécanique et de Modélisation des Matériaux et des Structures du
Génie Civil d’Egletons (L3MSGC), et en collaboration avec le Laboratoire Central des
Ponts et Chaussées (LCPC) de Nantes.

L’objectif principal de ce travail est le développement et la validation d’une méthode

simplifiée pour le calcul des déformations permanentes des graves non traitées, et ensuite la
1 . , .y . 7 7

prédiction de I’orniérage des couches granulaires non liées de chaussées souples.

Les principaux points forts de ce travail sont :

1 - d’avoir développé une méthode de calcul des déformations permanentes des graves non
traitées soumises 2 un chargement cyclique, utilisant la théorie de I’état limite (shakedown
theory). Les travaux de Habiballah [Habiballah (2003)] ont mis en avant ’application de la
méthode simplifiée proposée par Zarka [Zarka et al. (1979)] aux calculs des déformations
permanentes des graves non traitées a 1’état limite, tout en considérant un état de contrainte
initial nul et un comportement réversible isotrope.

Une structure de chaussée est soumise a un chargement initial pendant la construction
(chargement di au compactage des couches de chaussées), et en service, elle est soumise 4 un
nombre de cycles de chargement dfi au trafic, de ’ordre de 10° & 10°. Par conséquent, pour
améliorer les différentes limitations de la méthode simplifiée proposée par Habiballah, une
nouvelle formulation est proposée :

- en incorporant |’effet du nombre de cycles de contraintes, ceci permet de prendre en
s/ : b N\
compte I’évolution de la profondeur d’orniére au cours du temps.

- en prenant en compte |’état initial du matériau :
= prise en compte de [’état de contrainte initial.
= prise en compte de la teneur en eau initial du matériau.

10



Introduction générale

» DPrise en compte de I’anisotropie initiale du matériau : le calcul élastoplastique
devra étre effectué en utilisant une loi d’élasticité anisotrope.

Le modeéle nécessite la connaissance :

- des parameétres élastiques pour le calcul des champs de contraintes élastiques, selon la loi
utilisée (élastique linéaire, élastique non linéaire isotrope ou anisotrope).

- des paramétres de Drucker Prager. Dans le cadre de cette étude, la surface de charge de
Drucker Prager a été utilisée.

- paramétres plastiques : le module d’écrouissage et le parameétre B pour le calcul des
déformations permanentes en fonction du nombre de cycles de chargements.

2 - d’avoir implanté cette procédure dans le code aux éléments finis CAST3M.

3 - de pouvoir identifier tous les paramétres du modeéle a partir d’essais triaxiaux monotones
\ b : . . \ 4 o4
a la rupture et d’essais triaxiaux a chargements répétés

4 - d’étendre cette étude aux calculs des déformations permanentes des couches granulaires
non liées et du sol support des chaussées souples et de prédire par la suite I’évolution de la
profondeur de ’orniére au cours du temps. Une comparaison avec les résultats obtenus lors

d’essais de chargement routier d’une chaussée a I’échelle 1 testée sur le manége de fatigue du
LCPC de Nantes .

2. Résultats expérimentaux

Des essais triaxiaux a chargements répétés ont été réalisés au LCPC de Nantes [Hornych
(2003), (2005)] pour la validation du modeéle proposé. Trois matériaux ont été testés :

- la grave non traitée des Maraichéres, utilisée en couche d’assise dans la chaussée
expérimentale du maneége de fatigue du LCPC.

- la grave non traitée de Poulmarch.

- le sable de Missillac, utilisée comme sol support dans la chaussée expérimentale du manége
de fatigue du LCPC.

11
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Trois essais sont nécessaires pour I'identification des paramétres du modele :
- un essal triaxial a chargements répétés pour 1’étude du comportement réversible.

- trois essals triaxiaux monotones de rupture sont nécessaires pour déterminer les
paramétres de Drucker Prager. Ils sont identifiés & partir de la droite de rupture du
matériau.

- pour I’étude des déformations permanentes, au moins trois essais triaxiaux a chargements
S . . . : . . .

répétés réalisés sur trois chemins de contraintes, et avec au moins trois paliers croissants de

chargement sont nécessaires pour identifier les paramétres plastiques.

Une procédure a été mise au point pour déterminer le module d’écrouissage H et le
parameétre d’évolution de la profondeur d’orniére en fonction du nombre de cycle B. Nous
avons abouti a deux formulations du module d’écrouissage et du paramétre B en fonction
du chargement appliqué et de I’état de contrainte initial.

Ensuite, le modeéle a été validé sur des résultats d’essais triaxiaux a chargements répétés a
paliers de chargements. Pour cela, nous avons simulé les essais triaxiaux & chargements
répétés, et les résultats obtenus ont été comparés a ceux issus de I’essai.

3. Application et validation du mode¢le sur les structures de

chaussées

La mise en ceuvre numérique de la méthode simplifiée pour un calcul de structure constitue
le fruit de notre travail de theése. Le calcul de I’orniérage des couches granulaires non liées et
du sol support a été réalisé, en considérant une structure de chaussée testée pendant
Iexpérience du manege de fatigue du LCPC de Nantes. Les étapes de calcul sont les
sulvantes :

- la premiére étape consiste a initialiser le champ de contraintes dans la structure, soumise a
un chargement initial di aux poids des terres et un chargement maximal di au trafic. Le
calcul éléments finis est réalisé en 2D ou 3D. On utilise pour cela un modéle élastique
linéaire isotrope pour la couche de béton bitumineux, le modele élastique non linéaire de
Boyce anisotrope pour la couche granulaire et le sol support.

- pendant la troisiéme étape, la nature de I’état limite (adaptation ou accommodation)
permet de calculer les champs des paramétres structuraux et des champs inélastiques en

12
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fonction de la matrice d’élasticité anisotrope modifiée et du module d’écrouissage. Ce calcul
est réalisé pour chaque nombre N de cycle.

- la derniére étape consiste a prédire ’évolution de la profondeur de I'orniére en fonction
du nombre de cycles de chargements et a I’état limite. Pour cela, le déplacement vertical a la
surface de la chaussée (profondeur d’orniére) est obtenu par intégration des déformations
permanentes selon la direction verticale pour chaque nombre N de cycle.

Nous avons tenté de reproduire correctement les conditions in situ. Pour cela, plusieurs
simulations ont été réalisées, qui prennent en compte :

- les déformations permanentes du sol support.
- plusieurs valeurs de la température ambiante.
- plusieurs teneurs en eau.

Finalement, les prédictions obtenues avec les calculs éléments finis 2D et 3D ont été

, , ;. _ .. .
comparees aux résultats experimentaux, en considérant des conditions environnementales
correspondant a une température constante et une teneur en eau constante.

13
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Chapitre I

Bibliographie relative au comportement réversible et a long
terme des graves non traitées

1 Introduction

La détermination des propriétés mécaniques des graves non traitées en laboratoire a pour
but principal de fournir des paramétres nécessaires au dimensionnement des chaussées
souples propre a prévenir les phénomeénes de dégradation. D a la complexité et a la variété
des matériaux utilisés, ’étude et la conception des chaussées souples ont longtemps gardé
un caractére empirique. Des méthodes plus sophistiquées ont été développées, qui
/1 ‘ / ‘ 4 O
améliorent la prise en compte du comportement mécanique réel de ces matériaux, obtenu
lors d’essais en laboratoire.

Dans ce chapitre, nous présentons une revue bibliographique portant sur le comportement
mécanique des graves non traitées dans les chaussées souples, sous I’effet des chargements
4 o4 \ M / A 7. 4 M N
répétés. Apres avoir exposé le role de ces matériaux dans ces chaussées, le principe de la
méthode frangaise de dimensionnement des chaussées souples et les faiblesses que montre
cette méthode, nous présentons le principe de I’essai triaxial a chargements répétés, car c’est
avec cet essal que sont préférentiellement caractérisées les performances mécaniques des
graves non traitées dans le réseau des Laboratoires des Ponts et Chaussées.

Classiquement, ’étude du comportement mécanique des graves non traitées a 1’aide de cet
essal se fait en dissociant le comportement réversible du comportement a long terme. Un
résumé portant sur I’étude des deux comportements y est détaillé. Ensuite seront présentés
les facteurs influengant le comportement réversible et les déformations permanentes des
graves non traitées. L’anisotropie initiale et induite par le chargement des matériaux
granulaires est une caractéristique importante, mais encore négligée dans la conception des
structures de chaussées. Cependant, on présentera les différents travaux réalisés pour
déterminer leffet de I’anisotropie sur le comportement des matériaux granulaires.
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Dans la derniére partie, nous exposons les travaux réalisés pour le développement des
approches rationnelles du comportement réversible et a long terme des graves non traitées.
Les déformations permanentes induites par le chargement cyclique peuvent étre reproduites
a partir d’expressions analytiques issues d’essais, de lois de comportements élastoplastiques
adaptées au chargement cyclique sous grand nombre de cycles ou a partir de la théorie de
I’état limite.

2 Role des couches granulaires non liées de chaussées

souples

Les chaussées souples ou a faibles trafics sont constituées d’un revétement hydrocarboné,
parfois décomposé en une couche de roulement et une couche de liaison, d’un corps de
chaussée lui méme le plus souvent divisé en une couche de base a la partie supérieure et une
couche de fondation sous jacente en graves non traitées, reposant sur un ensemble appelé
plate forme support de chaussée, constituée du sol terrassé, surmonté en général d’une
couche de forme. La figure 1 schématise une coupe de chaussée souple.

Roulement

Couche de surface 1a1son

Base

Couche d’assise .
Fondation

Couche de forme |

Sol support

Figure 1 : Coupe verticale d’une structure de chaussée.

Selon I'importance de la chaussée, le revétement peut étre un simple enduit superficiel de
15 4 20 mm d’épaisseur ou un béton bitumineux de 6 a 10 cm d’épaisseur. Dans le premier
cas le revétement ne joue qu’un role de tapis d’usure et d’étanchéité. Lorsque le revétement
est épais, il assure une répartition importante des charges. Le corps de chaussée diffuse trés
largement les pressions verticales imposées par les charges roulantes sur le sol afin de
maintenir des déformations dans des limites admissibles.

Les couches en graves non traitées jouent un rble important dans la performance
mécanique des chaussées. Leurs principales fonctions se résument en trois points :
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- elles doivent d’abord supporter le trafic de chantier pour permettre la construction des
couches de chaussée.

- elles influent sur la répartition des sollicitations mécaniques appliquées a la surface de
chaussée par le trafic et, par 13, sur son dimensionnement.

- elles contribuent au drainage.

Ces couches granulaires, qui constituent l’assise des chaussées souples, ont une faible
rigidité qui dépend de leurs épaisseurs et de celle du sol. Comme la couverture bitumineuse
est relativement mince, les efforts verticaux dus au trafic sont transmis au support avec une
faible diffusion latérale. Les contraintes verticales élevées engendrent par leur répétition des
déformations plastiques du sol ou de la grave qui produisent des déformations permanentes
a la surface de la chaussée (figure 2). L’évolution des déformations conduit a I’apparition de
déformations permanentes du type orniérage a grand rayon qui détériore la surface de la
chaussée.

Bassin de déflexion

Couche bitumineuse

| Déformation de traction (gouverne

Couche de base et de ! la fissuration de fatigue)
fondations 1'
+Déformation verticale maximale
Sol support | (gouverne I'orniérage a grand rayon)

Figure 2 : Les déformations critiques considérées dans le dimensionnement des chaussées souples.

Les sollicitations répétées de traction- flexion, dues au trafic, dans la couverture
bitumineuse entralnent une dégradation par fatigue (figure 2), sous forme de fissures
d’abord isolées puis évoluant peu a peu vers un faiengage de faibles dimensions. L’eau

17
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s’infiltrant alors plus facilement provoque une accélération des phénoménes : épaufrures
aux lévres des fissures avec départ des matériaux, puis formation de nids de poule.

Un bon dimensionnement doit assurer un bon fonctionnement de la chaussée pendant sa
durée de vie.

3 Dimensionnement des couches granulaires non liées de

chaussées souples

Il existe deux approches de base pour le dimensionnement des chaussées souples :

- La méthode empirique, la plus utilisée en Europe et aux USA. Cette méthode se base sur
des données expérimentales de chaussées en vraie grandeur AASHTO [Guide for design of
pavement structures (1993)] et/ou sur des résultats expérimentaux d’essais en laboratoire
sur des matériaux constituant la chaussée.

- la méthode analytique, qui utilise des analyses théoriques des contraintes et déformations
des couches de chaussées, les propriétés mécaniques des différents matériaux de chaussées et
les conditions climatiques.

Selon le guide de dimensionnement des structures de chaussée [Guide technique SETRA
(1994)], la méthode frangaise de dimensionnement nécessite une analyse mécanique du
fonctionnement de la structure, des résultats d’essais de laboratoire sur des matériaux de
chaussées et les connaissances tirées de ’observation du comportement de chaussées réelles
provenant d’expériences faites sur le manége de fatigue du LCPC. Les étapes suivies pour le
dimensionnement sont :

- un prédimensionnement de la structure pour une durée de vie donnée, en définissant les
épaisseurs des différentes couches de la chaussée en fonction du trafic et des performances
mécaniques des matériaux.

- le calcul des contraintes et déformations avec le logiciel de calcul ALIZE [Autret et al
(1982)] du LCPC, en considérant un comportement élastique isotrope des matériaux de la
chaussée et un essieu de référence de 130 kN sur un multicouche [modéle de Burminster
(1943)].

- la vérification en fatigue ou a ’orniérage de la structure (déformation du support), en
comparant les contraintes et déformations calculées a I’étape 2 a des valeurs admissibles.
Ces valeurs limites sont déterminées en fonction du trafic cumulé, des caractéristiques de
résistance en fatigue des matériaux, des effets climatiques et du risque de calcul admis sur la
période considérée.

La loi de fatigue est généralement établie expérimentalement pour une température de
10°C et une fréquence de 25Hz. Lorsque ces hypothéses ne sont plus acceptables,
Pexpression de la loi est a déduire de résultats de fatigue pour des conditions d’essais
adaptées.
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Les données nécessaires a I’application de la méthode de dimensionnement sont classées en
trois catégories :

1 - Le trafic

Pour le calcul de dimensionnement, on prend en considération le trafic cumulé sur une
durée initiale de calcul. Le trafic équivalent est caractérisé par le nombre équivalent
d’essieux de référence NE, correspondant au trafic poids lourds cumulé. L’essieu de
référence est I’essieu isolé a roues jumelées de 130 kN. Ce nombre NE est déterminé par la
relation :

NE = N.CAM

avec :
N est le nombre cumulé de poids lourds pour la période de calcul de p années ;

CAM est le coefficient d’agressivité moyen du poids lourd par rapport a l’essieu de
référence.

Le nombre cumulé d’essieux équivalents NE est déterminé pour des justifications vis & vis
du comportement en fatigue des couches liées et vis a vis du risque d’orniérage du sol
support et des couches non liées.

Les chaussées sont définies selon les classes de trafic T;. Celles ci sont déterminées a partir

du trafic poids lourds journalier moyen (MJA), qui emprunte la voie la plus chargée de la
chaussée pendant la durée de service de 'ouvrage. Les classes de trafic sont déterminées a
partir du tableau 1 donné dans le guide de dimensionnement des structures de chaussée
[Guide technique SETRA (1994)]. Dans le cas des chaussées souples, T; est inférieur ou égal

aT2.

Classe | T5 | T4 T3 T2 T1 TO TS TEX

T3 |T3* |T2 |T2* |Tt |T1" |TO |TO* |TS |TS*

MJA 0 25 50 85 150 200 300 500 750 1200 2000 3000 5000

Tableau 1 : Définition des classes de trafic [Guide technique SETRA (1994)].

2 — Les données climatiques et d’environnement

Les données descriptives des conditions climatiques du site de construction sont prises en
compte, dans le calcul de dimensionnement, dans le cas ou elles ont une influence directe
sur le choix de certaines variables de calcul.
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Les conditions climatiques ont une influence sur la résistance, la durabilité et les
caractéristiques de déformabilité de la chaussée et du sol support. Les conditions
hydrologiques ont une incidence importante sur I’état hydrique du sol support. De maniére
générale, les données directement utilisées dans le calcul de dimensionnement sont :

- Iétat hydrique du sol support a travers sa portance.

- les cycles saisonniers de température a travers son influence sur les caractéristiques
mécaniques des bétons bitumineux.

- Pintensité des périodes de gel.

3 — Les parameétres descriptifs des matériaux

Ces paramétres correspondent aux propriétés des matériaux de chaussée et du support qui
sont nécessaires au calcul de la structure de chaussée.

A défaut de modéle décrivant convenablement le comportement non linéaire du sol
support et des couches en grave non traitée GNT, la portance de la plate forme support est
évaluée pour les matériaux roulés en fonction de I’épaisseur de la couche de forme a partir
d’abaques [Guide technique SETRA (1994)], ou pour les matériaux concassés a partir
d’essais de chargement a la plaque pour des épaisseurs croissantes de matériau de couche de
forme. En ce qui concerne la GNT, les caractéristiques mécaniques affectées a cette couche
dans un calcul de dimensionnement sont déterminées a partir d’essais triaxiaux a
chargements répétés.

Par approximation et a défaut de résultats d’essais triaxiaux, la méthode de
dimensionnement fait cependant appel a une description simplifiée du comportement de
ces matériaux et ne retient qu’un modéle élastique linéaire, dont les caractéristiques
élastiques (le module d’Young et le coefficient de Poisson) sont celles retenues en pratique.
Les caractéristiques du support sont décrites par un module d’Young obtenu en surface de
la plate forme support et un coefficient de Poisson égal a 0,35. Dans le tableau 2 sont
résumées les valeurs du module d’élasticité de la GNT pour une chaussée a faible trafic,
sachant que le coefficient de Poisson est égal a 0,35.
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Chaussée a faible trafic: T < T3

Catégorie 1: Egnt =600 MPa
Couche de base Catégorie 2 H EGNT = 400 MPa
Catégorie 3 : EgnT =200 MPa

EgnTll=kK E plate forme support
Egnrlsous couchei] =k Egnrlsous couche (i-1)]

Couche de fondation -
catégorie |1 2 3

k 3 2,5 2

E GNT borné par la valeur indiquée en couche de base

Tableau 2 : Valeurs de module d’Young des couches de GNT pour le dimensionnement, cas
T < T3 [Guide technique SETRA (1994)].

Pour les chaussées souples ou a faible trafic, le critére de dimensionnement vis 4 vis du
risque d’orniérage du sol support et de l’assise en grave non traitée par cumul de
déformations permanentes sous la répétition des charges roulantes s’en tient actuellement a
limiter ’'amplitude de la déformation verticale £, au sommet du sol support, calculée sous

la charge de I’essieu de référence. Le critére d’orniérage s’écrit sous la forme :
-0,222
€, 00 =A(NE) (L 1)

NE est le nombre d’essieux équivalents; A=0,012 pour un trafic T>T3et A=0,016
pour un trafic T <T3.

En conclusion de ce bref exposé sur la méthode frangaise de dimensionnement des
chaussées souples, il apparait que :

- elle fixe implicitement un comportement élastique pour les couches constituant la
chaussée, dont les caractéristiques mécaniques sont celles retenues en pratique.

- le chargement utilisé correspond 4 un chemin de chargement statique uniquement.

- le critére d’orniérage se limite a une relation du type &, ,; = f( NE ), qui est empirique et

dépend uniquement des conditions de trafic. Cette relation provient de I’observation de
I’évolution de ’orniérage de certaines chaussées bitumineuses.
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4 Performances mécaniques des graves non traitées

Les graves non traitées sont des mélanges de granulats et d’eau sans ajouts de liant. Leur
granulométrie est continue. La taille du plus gros grain ne dépasse pas 31,5 mm. La norme
francaise NF P 98-129 distingue les graves non traitées selon certaines de leurs
caractéristiques et suivant leur mode d’élaboration :

-les GNT A obtenues en une seule fraction sans ajouts d’eau ;

- les GNT B obtenues par recomposition de plusieurs fractions granulaires distinctes.

Les caractéristiques des granulats sont choisies selon la norme NF P18-101. Les constituants
granulaires des GNT sont choisis a partir des caractéristiques de dureté des gravillons, de
propreté des sables et de la grave, ainsi que de I’angularité des granulats dans le cas des
matériaux d’origine alluvionnaire.

Les matériaux granulaires utilisés en assise de chaussée contiennent une certaine quantité de
fines (4% a 10%) et d’eau. En revanche, ils ne doivent pratiquement pas contenir de fines
argileuses.

4.1 Les contraintes dans les couches en graves non traitées des chaussées
souples

Les sollicitations dues au trafic routier se résument en un chargement répété a la surface de
la chaussée : vertical (poids du véhicule) et horizontal (accélération, freinage). La charge des
véhicules n’est pas constante et les véhicules ne circulent pas toujours au méme endroit. La
figure 3 montre les contraintes produites en un point de |’assise en grave non traitée de la
chaussée, sous le passage d’une charge roulante. Les contraintes verticales et horizontales
sont positives dans la couche granulaire. Les contraintes de cisaillements s’inversent au
passage de la charge produisant une rotation des contraintes principales. La figure 3 montre
que les contraintes principales verticales et horizontales sont maximales seulement quand
les contraintes de cisaillements sont nulles, c’est a dire sous le centre de la roue.

22



Chapitre I. Bibliographie relative au comportement réversible et a long terme des graves non traitées

Charge roulante

haussé
Chaussée Gi= Gy
C1 (oF) l Gs C1
03=0h O03= Oh
(o o1 T o1 Gs
O1=0Ov
B Verticale
ZA
(3
har]
N .
O Horizontale

Temps

«—— Cisaillement

Figure 3 : Sollicitations dues au passage d’une charge roulante dans la couche en grave non traitée de

la chaussée souple.

En laboratoire, les états de contraintes représentés sur la figure 3 sont relativement difficiles
a reproduire. Plusieurs types d’essais ont été développés pour étudier le comportement des
graves non traitées. Ces essais permettent de simuler avec une certaine approximation les
conditions de chargements existant dans les chaussées.

4.2 Essais en laboratoire pour ’étude du comportement des GN'T

Des essais en laboratoire simulant le chargement du trafic sont mis en place afin de
caractériser la réponse du comportement des GNT. Les essais utilisés pour étudier les GN'T
et le sol support sont les essais triaxiaux cycliques et les essais de torsion sur cylindre creux.
Ces essais sont des adaptations des essais développés en mécanique des sols.
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4.2.1 Essai de torsion sur cylindre creux

Un appareil d’essai de torsion sur cylindre creux a été développé par l'université de
Nottingham [Thom (1988)], pour les sols supports de chaussées. Dans cet assai, il est
possible de controler les contraintes verticales, horizontales et de cisaillement afin de
reproduire la rotation des contraintes principales et de mieux représenter les sollicitations
dues au trafic, (figure 3).

L’appareil triaxial de torsion sur cylindre creux est représenté sur la figure 4. Cet appareil
est spécialement congu pour des éprouvettes cylindriques de 240 mm de diamétre extérieur.
Ce qui implique que la taille des grains doit étre inférieure a 4 mm.

— -

/ | » | \.
' Thrust bearing ——={ ----
! ) B '\ Support against axial load }
Axial shaft ————==y l
Torsion shaft oS , , —— Torque applied via lever anm to actuator
i — —
Top - =— Pressure cell
end-platen
Sample
o
1 Il
1 Il
Support against torsional load
| Bottom
end-platen
\\ g Axial actuator /

— _—

Figure 4 : Appareil triaxial sur cylindre creux de I'université de Nottingham, d’aprés [Thom et
Dawson (1993)].

Les études réalisées par Chan [Chan (1990)] ont montré que les déformations permanentes
sont sensibles aux conditions de chargement, particuliérement a la rotation du champ de
contraintes. Mais ce type d’essai reste peu développé a cause de sa complexité, car il ne peut
étre effectué que sur des matériaux dont le diamétre des grains est tel que : Dmax < 5 mm.
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Pour les graves, dont les grains peuvent atteindre un diamétre de 31,5 mm, il faudrait
utiliser des éprouvettes de trés grandes dimensions.

4.2.2 Essai triaxial a chargements répétés

4.2.2.1 Principe de Pessai triaxial

L’appareil triaxial a chargements répétés a été congu pour ’étude du comportement des
graves non traités. Hornych [Hornych et al. (1993)], Paute [Paute et al. (1994)], Correia
[Correia et Gilett (1993)], et Balay [Balay et al. (1998)] ont mis au point un appareil pour
réaliser des essais triaxiaux a chargements répétés selon une procédure normalisée. Ils ont
simulé en laboratoire les conditions de chargement en place au moyen d’un appareil triaxial
a chargements répétés. Son principe consiste & soumettre une éprouvette cylindrique a des
sollicitations cycliques répétées (axialement Gy, radialement G,) simulant les chargements
routiers pour mesurer les déformations axiales et radiales. La figure 5 montre le type de
sollicitations reproduites lors d’un essai triaxial cyclique.

cyvelen

vele | eyele 2 cyele 3
Temps

=
-

déf.
perm.

déformations e

Figure 5 : Type de sollicitations reproduites lors d’un essai triaxial.

L’appareil posséde un systéme de chargement hydraulique pour commander la force et un
. . . : .
systéme de chargement servo-pneumatique. Ces deux systémes permettent de faire varier la
force axiale et la pression dans la cellule du triaxial, ce qui permet de réaliser les
chargements en suivant différents chemins de contraintes, définis par le rapport (q/p)

(avec p=(0;+203)/3 et q=0;—03). Les contraintes maximales appliquées sont
p=400kPa et q=600kPa. La confection et la mise en place des éprouvettes sont des

opérations importantes pour la qualité des résultats d’essai. Les éprouvettes ont un diamétre
de 160mm et une hauteur de 320mm. Elles sont fabriquées a l’aide d’un appareil de
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vibrocompression selon la norme NF P 98-230-1. Elles sont confectionnées a une densité et
une teneur en eau voisine de celle de ’'OP (Optimum Proctor). La figure 6 représente la

cellule triaxiale développée au sein du réseau des Laboratoires des Ponts et Chaussées [Paute
et al. (1994)].

Tt = e

BISCHENCK |

Figure 6 : Une vue de I’appareil triaxial du LCPC de Nantes.

Sous un chargement cyclique, les GNT présentent des déformations réversibles,

enregistrées aprés chaque cycle et des déformations permanentes, qui s’accumulent lorsque

le nombre de cycle de chargement augmente. L’approche adoptée, pour étudier ce
. . \ 7 . /1 / /

comportement avec cet essai, consiste a étudier et modéliser séparément le comportement

réversible et le comportement a long terme.

4.2.2.2 Etude du comportement réversible avec le TCR

Pour la réalisation de l’essai triaxial, la procédure suivie pour I’étude du comportement
réversible des graves non traitées est divisée en deux phases. La premiére phase consiste a
appliquer a [’éprouvette un conditionnement cyclique pendant 20 000 cycles de
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chargement, sous un chemin de contraintes standard (Aq = 600kPa, Aq/Ap =2), afin de
stabiliser les déformations permanentes du matériau (figure 7), et d’obtenir un
comportement réversible des GNT. Dans les chaussées, le conditionnement est assimilé aux
chargements sévéres que subit le matériau lors de sa mise en ceuvre (compactage) et au trafic
de chantier.

N=1 N=500 N=15000

Contrainte

Déformation

»
»

o
n

e

Figure 7 : Evolution des cycles de contraintes- déformations au cours du chargement.

Pendant la deuxiéme phase, vingt deux chemins de contraintes, indiqués sur la figure 8,
sont appliqués a I’éprouvette conditionnée, pour I’étude du comportement réversible.
Chaque chargement est appliqué pendant 100 cycles et la déformation réversible est
mesurée a la fin du 100°™ cycle.

Les déformations réversibles stabilisées sont obtenues apreés plusieurs milliers de cycle de
chargements et la réponse est pratiquement élastique non linéaire.
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Figure 8 : Chemins de contraintes [Norme NF P 98-235-1].

4.2.2.3 Etude des déformations permanentes avec le TCR

La procédure d’essai généralement adoptée pour étudier les déformations permanentes des

R4 b : M M \ / o4 i \ / M
graves non traitées lors d’un essai triaxial a chargements répétés, consiste a réaliser un grand
nombre de cycles de chargements identiques (10> et plus) pour un niveau de contrainte
donné. La figure 9 présente un exemple typique de résultats obtenus dans ce type d’essai
(évolution des déformations permanentes axiales et radiales en fonction du nombre de
cycles). Cet essai est réalisé sur une grave 0/20 mm issue d’un microgranite. On constate
que, I’évolution des déformations permanentes se caractérise par une augmentation rapide
lors des premiers cycles, suivie par une stabilisation progressive apres quelques milliers de
cycles.
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Figure 9 : Evolution des déformations permanentes axiales et radiales en fonction du nombre de
cycles lors d’un TCR, d’aprés [Gidel (2001)].
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Les travaux effectués par Gidel [Gidel et al. (2001)] ont permis de développer une nouvelle
méthode d’essai au triaxial cyclique, pour ’étude des déformations permanentes qui
consiste a réaliser des chargements par paliers, c’est a dire a solliciter une méme éprouvette
sous plusieurs niveaux de contraintes successifs croissants, avec le méme rapport de
contraintes q/p. Ceci permet de réduire largement le nombre d’essais a réaliser (gain de
temps et de matériau).

Gidel fait alors I’hypothese que les déformations permanentes mesurées en fin de chaque
palier sont indépendantes du chargement des paliers précédents. Elles ne dépendent que du
niveau de contraintes considéré et de 1’état initial des éprouvettes. La figure 10 présente la
procédure de chargement par paliers (4 ou 5 paliers pour 10000 cycles chacun).

N

! (kPaA Chemin de contrainte & 4¢/4p constant

el e i Palier 4

Palier 3

v

Ap4

Figure 10 : Essais a chargement cyclique par paliers.

5 Les facteurs influengant les déformations permanentes

L’un des principaux aspects du dimensionnement des chaussées souples est de limiter le
développement de I'orniérage dans la structure de chaussée. La prédiction de I'orniérage
dans les chaussées souples est trés complexe. Le probléme n’est pas seulement de
caractériser les matériaux de la chaussée, mais aussi d’estimer les conditions
environnementales et de déterminer la distribution des contraintes pendant la durée de vie
de la structure. Dans cette partie, nous allons présenter un ensemble de résultats qui
résument les différents parameétres qui conditionnent ’évolution des déformations
permanentes et réversibles (voir paragraphe 6).
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5.1 Influence du niveau de contraintes

Le niveau de contrainte est I'un des plus importants facteurs qui affecte le développement
des déformations permanentes dans les chaussées souples. Morgan [Morgan (1966)] a étudié
le comportement des sables sous un chargement cyclique, et s’est intéressé a I'influence de
la contrainte déviatoire et de la contrainte de confinement sur les déformations
permanentes axiales en fonction du nombre de cycle de chargement. Dans un essai triaxial a
contrainte de confinement constante, il a remarqué que les déformations permanentes
axiales sont proportionnelles aux contraintes déviatoires. En revanche, si la contrainte
déviatoire est constante, la déformation permanente axiale est inversement proportionnelle
a la pression de confinement.

Barksdale [Barksdale (1972)] a réalisé des essais triaxiaux cycliques sur des graves non
traitées a contrainte de confinement constante pour 10° cycles. Il montre que les
déformations permanentes axiales dépendent fortement du niveau de contrainte appliqué,
et elles augmentent avec la contrainte déviatoire et diminuent lorsque la contrainte de
confinement augmente. Sur la figure 11, Barksdale présente les résultats d’essais TCR sur

plusieurs matériaux.
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Figure 11 : Influence du niveau de contrainte sur les déformations permanentes axiales, d’apreés

[Barksdale (1972)].

Les mémes remarques ont été rapportées par Lashine [Lashine et al. (1971)], Brown [Brown
et Hyde (1975)] et Pappin [Pappin (1979)]. Gidel [Gidel et al. (2001)] a étudié I'influence des

contraintes déviatoires et des contraintes de confinements sur un chemin de contrainte
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q/p constant. Il montre que les déformations permanentes augmentent lorsque la

contrainte déviatoire augmente, et diminuent lorsque la contrainte moyenne augmente.

5.2 Influence de la rotation des contraintes principales

Un élément de GNT sous la couche de béton bitumineux sous I’effet d’une charge roulante
se déplagant a la surface subit une rotation des directions principales des contraintes. Les
contraintes agissant sur cet élément varient en fonction de la distance entre 1’axe horizontal
de la roue et la verticale passant par le point considéré (figure 3). D’aprés la littérature, la
réorientation des contraintes dans les matériaux granulaires conduit & des déformations
permanentes plus importantes que celles données par I’essai triaxial cyclique, dépendantes
de ’angle de Lode.

Thom et Dawson [Thom et Dawson (1989)] ont réalisé des essais de torsion sur cylindre
creux pour étudier le comportement des roches concassées (diamétre maximal de 4mm). Ils
affirment que la rotation des contraintes principales modifie de maniére significative
I’accumulation des déformations permanentes.

Des essais de torsion sur cylindre creux ont été réalisés par Chan [Chan (1990)] pour
étudier la réponse des déformations permanentes d’un calcaire dolomitique concassé
(diamétre maximal de 5 mm). Afin d’observer I'influence de la rotation des contraintes
principales, Chan a effectué certain de ses essais dans les conditions du triaxial pour
lesquelles aucun effort de cisaillement n'a été appliqué. Les essais avec effort de cisaillement
ont donné des déformations permanentes beaucoup plus élevées en comparaison avec celles
obtenues en condition triaxial.

Dans la méme étude, Chan a réalisé des essais sur une chaussée instrumentée, selon deux
modes de chargements, en utilisant le méme matériau. Il remarque que les déformations
permanentes engendrées par la charge roulante sont trois fois plus grandes, et ceci est due a
la rotation des contraintes principales.

Hornych [Hornych (2000)] a obtenu les mémes résultats que Chan, en réalisant sur une
chaussée instrumentée des essais avec deux modes de chargements. Pour les mémes
conditions de chargements, il obtient des déformations permanentes trois fois plus grandes
avec une charge roulante qu’avec un essai de plaque cyclique.

5.3 Influence de la teneur en eau

Plusieurs études ont été réalisés afin d’étudier ’effet de la teneur en eau sur la déformation
permanente. Haynes [Haynes et Yoder (1963)], Holubec [Holubec (1969)], Dawson
[Dawson et al (1993)], Paute [Paute et al (1994)] ont étudié le comportement de plusieurs
types de matériaux avec l’essai triaxial a2 chargements répétés et ont remarqué que les
déformations permanentes augmentent avec la teneur en eau. L’étude menée par Barksdale
[Barksdale (1972)] sur différents matériaux granulaires, confirme la conclusion précédente.
Il a remarqué que la déformation permanente augmente de 68% pour un échantillon saturé,
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comparé a celui en état partiellement saturé. Il a mentionné, cependant, que puisque les
essais ont été réalisés en condition drainée pour lequel 1'écoulement libre de 1'eau est permis
dans et hors des échantillons, le développement de la pression interstitielle n’est pas produit
pendant I’essai.

Gidel [Gidel (2001)] a étudié leffet de la teneur en eau sur une chaussée instrumentée. Le
suivi des différentes mesures de la teneur en eau a permis de caractériser I’évolution des
déformations permanentes verticales de la couche de GNT en fonction de son état
hydrique 4 I'aide des capteurs de déformations et de teneur en eau, (sonde TDR). Il a
remarqué que, pendant la période séche, la teneur en eau n’a pas varié. Par contre, deés
’arrivée des premiéres pluies, la teneur en eau a brusquement augmenté jusqu’a saturation
du matériau, ce qui a conduit a une augmentation brutale des déformations permanentes,
qui passent de 7,2.10* 3 337,8.10%, lorsque la teneur en eau augmente de 6.4% a 11%
(capteur de déformation D1). De plus, les déformations permanentes des GNT sont
nettement plus élevées en ligne de rive qu’en axe. Les résultats des mesures des trois

capteurs sont présentés sur la figure 12.
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Figure 12. Evolution de la déformation permanente verticale et de la teneur en eau en fonction du
temps, d’apres [Gidel (2001)].

Le comportement des sols et des matériaux granulaires, vis a vis la teneur en eau, peut étre
amélioré sensiblement en prenant en compte les conditions du drainage. Lashine [Lashine
et al (1971)] a comparé les résultats d’un essai triaxial en condition drainé et non drainée et
ont remarqué que les déformations permanentes sont plus importantes en conditions non
drainées. Cette différence est due au développement de la pression interstitielle pendant
I’essai non drainé. La figure 13 montre leffet positif du drainage sur les déformations
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permanentes des matériaux granulaires. La déformation plastique est sept fois plus grande
en condition non drainée.
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Figure 13 : Influence du drainage sur la déformation permanente, d’aprés [Dawson (1990)].

Une étude a été réalisée par Lebeau [Lebeau (2002)] sur I’analyse du comportement
hydrique d’une structure de chaussée par simulations numériques. Il a étudié le
comportement de la chaussée au dégel (Québec), et il constate que la structure subit des
cycles de gel/dégel par refroidissement et réchauffement. Pour ces conditions, la
progression de la pénétration du gel est relativement rapide dans la couche de base et le
support, et ne cause aucune augmentation de la teneur en eau ou du degré de saturation. En
revanche, lorsque le période du dégel commence a atteindre le matériau de P’infrastructure,
le degré de saturation augmente et I’eau de la fonte est distribuée verticalement dans la
couche de base (figure 14). Afin de réduire les effets de cet accroissement saisonnier du
degré de saturation, il a comparé lefficacité de trois systémes de drainage en période
estivale et en terrain plat, au moyen de simulations numériques, qui ont été incorporés dans
la chaussée :

- Pextension latérale d’une partie de la sous fondation vers le fossé (ESF);

- un écran de rive de chaussée (EDRC);

- un tuyau de drainage longitudinal sous la ligne d’infrastructure a la limite de ’accotement
(TDI).

Il a révélé qu’un EDRC est utile pour empécher la pénétration de I’eau en provenance de
’accotement a P’intérieur de la structure de chaussée et pour maintenir ainsi un faible degré
de saturation sous les roues. Par contre, 'TEDRC empéche I'eau qui pénétre dans la
structure par les fissures du revétement d’en ressortir, a moins qu’elle n’ait atteint le niveau
de la ligne d’infrastructure, ou le degré de saturation tend vers 100 %, et ou la pression
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interstitielle est positive. La figure 14 montre que, méme avec ces systémes de drainage, le
degré de saturation ne diminue pas en période de dégel. Cela s’explique par le fait que la
pression interstitielle est négative et I’eau ne peut s’écouler vers un systéme de drainage
soumis a la pression atmosphérique. Toutefois, un surplus d’eau de fonte a la base de la
fondation peut augmenter le degré de saturation a cet endroit.
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Figure 14 : Evolution du degré de saturation et son influence sur le systéme de drainage, d’aprés
[Lebeau (2002)].

5.4 Influence de la teneur en fines, de la taille et du type de granulats

Pour des conditions identiques de mise en ceuvre et de sollicitations, la teneur en fines a une
influence significative sur les déformations permanentes. Le type des granulats joue
également un role important sur le comportement des graves non traitées.

Barksdale [Barksdale (1972)], Thom [Thom et Brown (1988)], Allen [Allen (1973)] ont
conclu que les déformations permanentes axiales dépendent fortement du type des
granulats (figure 11), et qu’une augmentation de la teneur en fines engendre une
augmentation significative des déformations permanentes (figure 15). Il a été montré que,
pour une méme densité, les déformations permanentes des graves calcaires sont inférieures
a celles d’'un gravier, puisque les graves calcaires, dont les granulats sont relativement
tendres (coefficient LA et MDE élevés) et plus angulaires, ont les meilleures performances
mécaniques des GNT lors de sollicitations triaxiales cycliques.
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Figure 15 : Influence de la teneur en fines sur les déformations plastiques, d’aprés [Barksdale (1972)].

5.5 Influence de I’histoire du chargement

Selon Dehlen [Dehlen (1969)], 'histoire du chargement a un effet sur la densification et le
réarrangement des granulats sous un chargement cyclique. Hicks [Hicks (1970)] affirme que
’effet de I’histoire des contraintes est éliminé, et un comportement réversible stable est
atteint aprés une application de 100 cycles de chargements. Les déformations permanentes
des sols et des graves non traitées sont directement liées a ’histoire des contraintes.

Brown et Hyde [Brown et Hyde (1975)] ont étudié I’effet de I’histoire des contraintes sur le
comportement des graves non traitées. Les résultats, donnés sur la figure 16, indiquent que
les déformations permanentes dépendent clairement de l'ordre d’application du
chargement. Comme illustré sur la figure 16, les déformations permanentes obtenues a
partir d’une application de niveau de contraintes croissant d’un palier & l'autre sont
inférieures aux déformations permanentes obtenues a partir d’une application d’un seul
niveau de contrainte.
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Figure 16 : Effet de I’histoire du chargement sur les déformations permanentes, d’aprés [Brown
(1975)].

L’effet de I’histoire du chargement est connu pour des essais triaxiaux dont le rapport de
contrainte q/p varie d’un palier a lautre sur le méme échantillon. Cet effet est supprimé
en utilisant un échantillon vierge pour chaque palier de contrainte. Afin de limiter le
nombre d’échantillons utilisés et d’éliminer I’effet de ’histoire du chargement, Gidel [Gidel
et al. (2001)] a réalisé des essais triaxiaux cycliques sur une grave dioritique, a cinq paliers et
a q/p constant tout au long de P’essai. Il montre que les déformations permanentes axiales

et radiales tendent vers la méme valeur finale (figure 17).
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Figure 17 : La non influence de I’histoire du chargement quand Aq/Ap reste constant, d’apres
[Gidel (2001)].
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5.6 Influence de la densité

Barksdale [Barksdale (1972), (1991)] a montré que l’effet de la densité sur les déformations
permanentes indique que si le matériau est compacté 2 95% de la densité a 'OPM, les
déformations permanentes sont deux fois plus importantes (figure 18). Des essais triaxiaux
cycliques ont été réalisés par Allen [Allen (1973)], Thom et Brown [Thom et Brown (1988)]
sur une grave calcaire et une grave siliceuse. Ils constatent que les déformations
permanentes sont tres faibles pour les matériaux les plus denses (figure 19).
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Figure 18 : Effet de la densité sur les déformations permanentes, d’aprés [Barksdale (1991)].
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Figure 19 : Influence de la granulométrie et du degré de compactage sur les déformations
permanentes, d’apres [Thom et Brown (1988)].
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6 Les facteurs influencant les déformations réversibles

6.1 Influence du niveau de contraintes

Plusieurs recherches de Williams [Williams (1963)] a Kolisoja [Kolisoja (1997)] indiquent
que le niveau de contrainte a une grande influence sur les propriétés réversible des graves
non traitées. Mitry [Mitry (1964)], Monismith [Monismith et al. (1967)], Hicks [Hicks
(1970)], Smith et Nair [Smith et Nair (1973)], Uzan [Uzan (1985)] et Sweere [Sweere (1990)]
ont montré que le module réversible (figure 20) des GNT dépend fortement de la
contrainte de confinement. Il augmente considérablement avec la contrainte de
confinement. Monismith [Monismith et al. (1967)] annonce qu’une augmentation de 2 a
200 kPa de la contrainte de confinement engendre une augmentation de 500% du module
réversible. Des études réalisées par Morgan [Morgan (1966)] montrent que le module
réversible diminue légérement avec I’augmentation de la contrainte déviatoire, sous une
contrainte de confinement constante. Hicks et Monismith [Hicks et Monismith (1971)]
rapportent qu’a un niveau faible de la contrainte déviatoire, le matériau présente un
adoucissement. En revanche, pour un niveau plus important, le matériau se rigidifie. Hicks
[Hicks (1970)], Brown et Hyde [Brown et Hyde (1975)] et Kolisoja [Kolisoja (1997)]
affirment que le coefficient de Poisson dépend lui aussi de [’état de contrainte appliqué et
montrent que le coefficient de Poisson des graves non traitées augmente avec la contrainte
déviatoire et la diminution de la contrainte de confinement.
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Figure 20 : Définition du module réversible.
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6.2 Influence de la teneur en eau

La présence d’eau dans le matériau a une influence significative sur la résistance et le
comportement des matériaux granulaires.

Certains chercheurs, qui ont étudié 1'effet de la teneur en eau dans les couches granulaires
de chaussée, indiquent qu’un matériau possédant un fort degré de saturation et une faible
perméabilité, due a un faible drainage, provoque une augmentation de la pression
interstitielle, une diminution de la contrainte effective et, par conséquent, une chute de la
rigidité du matériau.

Dawson [Dawson et al. (1996)] a étudié le comportement d’une grave non traitée, et il a
remarqué qu’a une teneur en eau inférieure a celle a POPM, la rigidité du matériau a
tendance a augmenter avec la teneur en eau. Cependant, pour une teneur en eau supérieure
a celle de POPM, leffet de la teneur en eau devient négatif et la rigidité du matériau
diminue rapidement.

Kolisoja [Kolisoja (1997)] a montré que la rigidité des graves non traitées varie en fonction
du degré de saturation et atteint sa valeur maximale 3 une teneur en eau égale 3 ’OPM. Sur
la figure 21, Kolisoja montre qu’initialement le module réversible augmente avec la teneur
en eau, puis il atteint sa valeur maximale pour ensuite diminuer avec I'augmentation de la
teneur en eau.
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Figure 21. Influence du degré de saturation sur le module résilient, d’apres [Kolisoja (1997)].

6.3 Influence de la teneur en fines, de la taille et du type des granulats

Plusieurs recherches montrent que le module de rigidité des graves non traitées dépend de
la taille des grains et de leurs distributions. Thom et Brown [Thom et Brown (1987)],
Kamal [Kamal et al. (1993)] affirment que le module réversible décroit quand la quantité des
fines augmente. Hicks et Monismith [Hicks et Monismith (1971)] observent une réduction
du module réversible avec 'augmentation de la teneur en fines pour des granulats
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partiellement concassés, tandis que cet effet devient opposé quand les granulats sont
complétement concassés. La variation de teneur en fines entre 2 et 10% a une légere
influence, comme indiqué par Hicks [Hicks (1970)].

Pour un matériau avec la méme teneur en fines et une distribution similaire de la forme des
grains, le module réversible augmente avec la taille maximale des grains, selon Gray [Gray
(1962)], Thom [Thom (1988)] et Kolisoja [Kolisoja (1997)]. Barksdale et Itani [Barksdale et
Itani (1989)] observent que le module réversible d’une roche concassée a granulats
angulaires est 50% plus grand qu’une grave roulée pour une contrainte moyenne faible, et
autour de 25% pour une contrainte moyenne importante. La variation du coefficient de
Poisson en fonction de la teneur en fines a été étudiée par Hicks [Hicks (1970)], qui montre
qu’une augmentation de la quantité de fines entrafne une diminution du coefficient de
Poisson.

6.4 Influence de la densité

Plusieurs études réalisées par Trollope [Trollope et al. (1962)], Hicks [Hicks (1970)],
Robinson [Robinson (1974)], Rada et Witczak [Rada et Witczak (1981)] et Kolisoja
[Kolisoja (1997)] montrent que le module réversible augmente avec la densité. Trollope
[Trollope et al. (1962)] affirme que le module réversible augmente de 50% d’un sable lache a
un sable dense. Dans une étude réalisée par Barksdale et Itani [Barksdale et Itani (1989)], le
module réversible augmente sensiblement avec la densité mais seulement pour des
contraintes de confinement importantes. Pour un faible confinement, ’effet de la densité
est moins important.

Le niveau de la densité a une influence sur le coefficient de Poisson. Cette influence est
remarquée par Hicks [Hicks (1970)], Allen [Allen (1973)], Allen et Thompson [Allen et
Thompson (1974)]. Kolisoja [Kolisoja (1997)] rapporte qu'’il existe une légére diminution du
coefficient de Poisson avec I’augmentation de la densité.

7 Anisotropie initiale et induite par le chargement des

graves non traitées

Casagrande et Carillo [Casagrande et Carillo (1944)] ont essayé de faire la différence entre
’anisotropie initiale et ’anisotropie induite par 1’état de contrainte. Cette derniére est
définie comme étant le rapport entre les déformations axiales et radiales sous un
chargement isotrope [Biarez et Hicher (1987)]. L’anisotropie initiale est une caractéristique
physique des matériaux granulaires, elle est principalement due a la disposition, au
changement de forme des grains et a leur arrangement géométrique sous l'influence de
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déformations et contraintes [Gerrard et Mulholland (1966), Arthur et Menzies (1972),
Ochai et Lade (1983)].

Oda et Sudoo [Oda et Sudoo (1989)] trouvent que l’anisotropie induite par I’état de
contrainte est principalement due aux déformations plastiques. Karashin et Dawson
[Karashin et Dawson (2000)] affirment qu’il serait possible de mesurer I’anisotropie due au
comportement réversible des graves non traitées avec un essai triaxial 4 chargements
répétés. Plusieurs études ont été menées pour étudier I’anisotropie dans les sols [Morgan et
Gerrard (1973), Arthur et al (1977), Symes et al (1984), Wong et Arthur (1985)].

Hoque [Hoque et al (1996)] mesure les propriétés anisotropes de plusieurs matériaux secs,
sable de Toyoura (Japon), sable de Ticino (Italie), sable de Silver Leighton Buzzard
(Royaume Uni) et gravier de Hime (Japon). Pour cela, ils réalisent des essais triaxiaux sur
de grands échantillons a base carrée. Des cycles en contrainte axiale et latérale sont
appliqués pour différents états de contraintes, pour des déformations inférieures a 2.10°.
Les modules déterminés a 1’état isotrope sont trés proches (figure 22). Lorsque cet état
isotrope de contrainte est quitté, les modules déterminés dans une direction ne dépendent
que de la contrainte appliquée dans cette direction. Le coefficient de Poisson v} est

déterminé & I’état isotrope et son évolution en fonction du rapport des contraintes est
mesurée (figure 22).
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Figure 22 : a) Variation des modules d’Young E,, et E}, en fonction de la pression moyenne G, a
I’état isotrope, b) Evolution du coefficient de Poisson Vy}, en fonction du rapport des contraintes

axiales et radiales, pour le sable de Ticino, d’aprés [Hoque et al. (1996)].
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IIs ont de plus montré expérimentalement que les modules

directions horizontales sont égaux (figure 23).
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Figure 23 : Comparaison des modules horizontaux dans les deux directions orthogonales

horizontales, d’apres [Hoque et al. (1996)].

Sur la figure 24, Kohata [Kohata et al. (1997)] présentent les résultats expérimentaux de
différents sables et graviers, et rapportent qu’a I’état isotrope, ces matériaux présentent une

rigidité verticale plus élevée que la rigidité horizontale.
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Dans les chaussées, les couches granulaires sont compactées afin d’atteindre une densité
maximale. Pendant le processus de compactage, ces couches deviennent anisotropes, dues
aux charges verticales appliquées. De ce fait, les couches granulaires deviennent plus rigide
verticalement qu’horizontalement.

Cependant, peu d’études ont été consacrées a 1’étude du comportement anisotrope des
matériaux de chaussées. Tutumluer [Tutumluer (1999)] a réalisé des essais en petites
déformations sur une grave calcaire, un sable et un gravier. Connaissant l’anisotropie
initiale, plusieurs essais pour 1’étude du comportement réversible ont été réalisés afin
d’estimer I’anisotropie induite par le chargement. Les résultats expérimentaux indiquent
qu’il est difficile de définir une loi de comportement réversible des matériaux granulaires en
prenant en compte I’anisotropie. Ceci indique que I’anisotropie dépend probablement de
plusieurs parameétres tels que la nature minéralogique, la forme et la taille des grains, la
densité du matériau.

Karasahin et Dawson [Karasahin et Dawson (2000)] ont réalisé des essais triaxiaux a
chargements répétés sur des matériaux de chaussées : grave calcaire, sable et gravier. Afin de
déterminer I’anisotropie initiale de ces matériaux, les échantillons sont soumis a une
pression isotrope cyclique pendant 50 cycles. Ensuite, ils réalisent trois essais de
comportement réversible avec ’application d’une pression cyclique et une contrainte
déviatoire constante, une contrainte déviatoire cyclique et une pression constante et un
essal ou les deux chargements sont cycliques, pour déterminer I’anisotropie induite par le
chargement appliqué. Afin de déterminer l’effet de I’anisotropie induite par I’histoire du
chargement, les éprouvettes sont soumises 3 1% de déformations permanentes, dues a
’application d’une contrainte déviatoire de 250 kPa et 50 kPa de pression de confinement.
Sur les figures 25a et 25b, Karasahin et Dawson présentent le coefficient d’anisotropie
comme étant le rapport entre les déformations verticales et horizontales. Si ce coefficient
vaut 1 alors ’état est isotrope et s’il est nul, I’état est fortement anisotrope.
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Figure 25. Résultats d’essais obtenus pour : a) sable et gravier, b) grave calcaire, d’aprés [Karasahin
et Dawson (2000)].
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Ils remarquent que I’anisotropie initiale est généralement faible pour un faible niveau de
contrainte. L’histoire du chargement dii aux déformations plastiques change la structure des
matériaux granulaires, ce qui induit un changement de l’anisotropie initiale. Pour un
chargement cyclique, le matériau est plus anisotrope pendant le chargement que le
déchargement.

8 Modélisation du comportement cyclique des graves non
traitées

La modélisation du comportement cyclique des graves non traitées est essentiellement basée
sur les essais TCR. La figure 26 représente la réponse typique d’une grave non traitée,
donnée lors d’un essai triaxial a chargements répétés. Sous un chargement cyclique, la
réponse d’une grave non traitée est élastoplastique, et est définie comme suit :

- pendant les premiers cycles de chargements, les déformations permanentes augmentent
rapidement, et les déformations réversibles quant a elles diminuent.

- aprés cette phase initiale, les déformations permanentes tendent a se stabiliser, ou
continuent a augmenter par petits incréments. La réponse du matériau devient
essentiellement réversible. Ce comportement stable est généralement obtenu apres plusieurs
milliers de cycles de chargements.

- la partie réversible du comportement des graves non traitées est fortement non linéaire.
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Figure 26. Réponse du comportement des graves non traitées obtenu dans un essai TCR, d’apres
[Hornych 2004)].
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Généralement, ’approche utilisée pour étudier le comportement des graves non traitées
M \ 7 M \ /1° 4 4
consiste a étudier et & modéliser séparément :
- le comportement réversible, obtenu aprés un conditionnement. Ce comportement est
P : o L,
décrit 2 partir de lois élastiques non linéaires.
- le comportement de déformations permanentes, qui est plus complexe a décrire.

8.1 Modélisation du comportement réversible

Depuis 1960, plusieurs recherches ont été consacrées a I’étude du comportement réversible
des graves non traitées. Sous un chargement cyclique, les matériaux granulaires ont un
comportement réversible non linéaire. Ce comportement est affecté par plusieurs facteurs,
et parmi ceux ci leffet de I'intensité du chargement est le plus important. Dans cette partie,
on présente les principales lois de comportement réversible trouvées dans la littérature. On
note :

P, : la pression de référence égale a 100 kPa.

p :la pression moyenne.

q :la contrainte déviatoire.

03 : la contrainte principale horizontale.

8.1.1 Modz¢éles basés sur le module réversible et le coefficient de Poisson

Afin de prendre en compte la non linéarité du comportement des graves non traitées, le
module réversible est exprimé en fonction des contraintes. Dunlap [Dunlap (1963)] et
Monismith [Monismith et al. (1967)] indiquent que le module réversible dépend fortement
de la pression de confinement et qu’il n’est pas affecté par les contraintes déviatoires. Ils
proposent la relation suivante :

M, =ko52 I 2)
k,k, sont les parameétres du modéle.

Seed [Seed et al. (1967)], Brown et Pell [Brown et Pell (1967)], et Hicks [Hicks (1970)]

proposent une loi hyperbolique du module réversible en fonction de la pression moyenne,
appelé modéle (k - 0) :

M, =k/Gp/ pa)? =k; (07 p,)* (.3

kj,k, sont les paramétres du modéle.
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La simplicité du modele (k — @) dans son utilisation le rend relativement utile, et largement

accepté pour la détermination de la rigidité en fonction des contraintes. Cependant, ce
modele présente un inconvénient car il considére un coefficient de Poisson constant. Les
études menées par Hicks [Hicks (1970)], Hicks et Monismith [Hicks et Monismith (1971)],
Brown et Hyde [Brown et Hyde (1975)], Boyce [Boyce (1980)], Sweere [Sweere (1990)],
Kolisoja [Kolisoja (1997)] ont montrées que le coefficient de Poisson n’est pas constant et
varie en fonction des contraintes appliquées. May et Witczak [May et Witczak (1981)] ont
précisé que, in situ, le module réversible des graves non traitées varie non seulement avec la
pression moyenne mais aussi avec l’amplitude des contraintes déviatoires. Uzan [Uzan
(1985)] introduit la contrainte déviatoire dans le modéle de (k — @), selon I’expression

suivante :

3p ko p ks
Pa Pa

kj, ko, k3 sont les paramétres du modéle.

Selon Tom et Brown [Tom et Brown (1988)], le module réversible peut étre exprimé en
fonction du rapport de contrainte :

k>
M,=k1(£J (L 5)

q

kj,k, sont les paramétres du modéle.

Pezo [Pezo (1993)] et Garg et Thompson [Garg et Thompson (1997)] trouvent que le
module réversible dépend non seulement de la pression de confinement mais aussi du
niveau de la contrainte déviatoire, d’aprés la relation suivante :

M, =N;qN26} (I 6)

N;,N,, N3 sont les paramétres du modele.

Kolisoja [Kolisoja (1997)] prend en compte ’effet de la densité du matériau dans le modéle
de (k — 6) et le modéle de Uzan. L’expression de ce modele est donnée par :

0.5
M, = A(nmax - n)pa (i} (L.7)
Pa
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0 0.7 -0.2
q
M, = B(nmax - n)pa - - (L8
Pa Pa

A, B sont les parameétres du modéle.
i .
Ny €St la porosité maximale.

n est la porosité du matériau.
6 est la contrainte volumique égale a 3p .

Ce modéle est issu des essais triaxiaux a contrainte latérale constante (CLC).

Peu d’études ont été consacrées a la caractérisation du coefficient de Poisson, par
comparaison au module réversible. La détermination du coefficient de Poisson nécessite la
mesure des déformations radiales. Par conséquent, le coefficient de Poisson est supposé
constant, et égal a 0,35. Hicks et Monismith [Hicks et Monismith (1971)] proposent une
relation polynomiale du troisiéme degré du coefficient de Poisson en fonction des
contraintes appliquées, donnée par :

o ? o I
“L| +p| =L 1.9
03 03 03

A,B,C,D sont les parameétres du modeéle.
0 est la contrainte principale verticale.

Karasahin [Karasahin (1993)] a réalisé des essais triaxiaux a contrainte latérale constante et a
contrainte latérale variable, et suggére une formulation mathématique du coefficient de
Poisson pour le cas de contrainte latérale constante :

B C D
v ) [ Pu (P_J @ 10
Pu Pm p

A,B,C,D sont les paramétres du modeéle.
P est la valeur moyenne de la pression de confinement, égale 3 (p,,0c + Pmin )/ 2-

p, est la pression unitaire égale a 1kPa.
op est la différence entre la pression maximale et la pression minimale, égale a

(pmax - pmin)'
g, est la valeur moyenne de la contrainte déviatoire , égale & (¢,gx + Gmin )/ 2 -
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8.1.2 Modc¢les basés sur le module de compressibilité et de cisaillement

Différentes approches utilisent la relation contrainte-déformation en décomposant les
contraintes et déformations en une partie volumique et une partie déviatoire. Dans ce cas,
le module réversible et le coefficient de Poisson sont remplacés par le module de
compressibilité K et de cisaillement G.

Kk=-L ; G= 1 (L. 11)
Evr SLP
1
P=§(<71+203);61=(0'1—0'3) (L 12)
2
Evr = (gl,r +2€3,r) s Eqr =§( Lr _83,r) (L. 13)

E,r et &g, sont les déformations volumiques et de cisaillements réversibles,
respectivement.

Boyce [Boyce (1980)] et Cambou [Cambou et al. (1988)], tout en respectant le principe de
conservation d’énergie, proposent une loi non linéaire, relativement simple qui dérive d’un
potentiel. Cette approche a été largement utilisée par plusieurs chercheurs [Paute et al.
(1993), Dawson et al. (1996)] en mécanique des chaussées. Dans le modéle de Boyce, le

matériau est supposé isotrope et les modules varient avec les contraintes, selon les équations
sulvantes :

(pJI—n ]
K=k, Pal iJ (L 14)
-4;)
P

B=(n-1)K,/6G,

n,G,,K, sont les paramétres du modéle.

Les déformations volumiques et déviatoires sont données par les relations suivantes :
] I-n 27! ] n
‘, =_(L] - ﬁ(ij e, =_(L] (EJ 019
Ky Pa p 3Ga\Pa) \P
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Pour un matériau élastique, la condition de réciprocité est assurée. Cela impose une

condition entre les déformations volumiques et de cisaillements en limitant le nombre de
\ \ \ M

parameétres du modele a trois.

Elhannani [Elhannani (1991)] introduit I’anisotropie dans le modéle de Boyce, en utilisant
les relations suivantes :

2
- !l I1-B B
e =pa' " ———(ij ——[iJ 0.1

A 6C \p D\ p
-8 8| 1 (q) 1
£ = - .17
¢=Pa P _SC(p) Di| L.17)

A,B,C,D sont les parameétres du modeéle.

La réponse anisotrope des graves non traitées a été prise en compte dans le modeéle de
Boyce par Hornych [Hornych et al. (1998)]. Les expressions des déformations volumiques
et déviatoires sont données par :

n

£, = P:_I (7+2)+(n—])(7,+2)[51_ijz+7_1(Q_:J (I. 18)

pi-l| 3K, T 18G,

*N * 2 *
£, = 2P (7/_])+ (n_])(;/—])(q—*] + 27+1{Q—*J (L. 19)

3pn-1| 3K,  18G,

pr¥=yo;+20;.

q*=y0;=03.
y est le coefficient d’anisotropie.

Un exemple de résultats d’essais triaxiaux obtenus par Hornych pour ’ajustement du
modele anisotrope est illustré sur la figure 27. Correia [Correia et al. (1999)] ont comparé
les différents modéles de comportement réversible non linéaire des graves non traitées, et
ont remarqué que le modéle de Boyce anisotrope donne les meilleures prédictions pour les
déformations volumiques et de cisaillements.
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Figure 27 : Exemple de I’ajustement du modéle de Boyce anisotrope sur les résultats d’essais
triaxiaux, d’aprés [Hornych (1998)].

8.2 Modélisation des déformations permanentes

L’un des principaux objectifs de 1’étude du comportement a long terme des graves non
traitées est d’établir une loi qui permette la prédiction des déformations permanentes de ces
matériaux. Il est essentiel de prendre en compte les déformations permanentes accumulées
en fonction du nombre de cycles de chargements. Plusieurs études ont été consacrées pour
la prédiction des déformations permanentes des graves non traitées. Les lois de
déformations permanentes les plus utilisées dans la littérature sont présentées dans la
section suivante. Dans ce qui suit, les notations sont les suivantes :

N est le nombre de cycle de chargement.

03 est la contrainte principale horizontale.

p, est la pression de référence égale a 100kPa.

p est la pression moyenne maximale.

q est la contrainte déviatoire maximale.

8.2.1 Lois de déformations permanentes fonction du nombre de cycles

Veverka [Veverka (1979)] a étudié le comportement réversible et permanent des graves non
traitées, et il a trouvé une corrélation entre les deux comportements. Il a proposé une
relation entre les déformations permanentes et réversibles, donnée par :

E1p =a€,,Nb (1. 20)

a,b sont les parametres du modeéle.
g, est la déformation réversible.
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Khedr [Khedr (1985)] a réalisé des essais triaxiaux cycliques & contrainte de confinement
variable sur une grave calcaire. Il considére que I'incrément de déformations permanentes
par cycle diminue selon une fonction logarithmique avec le nombre de cycles de
chargements, selon la relation suivante :

€1p —b
——=A;N 1. 21
L2y, .21

A;,b sont les paramétres du modéle.

Barksdale [Barksdale (1972)] a réalisé des essais triaxiaux cycliques sur différentes graves non
traitées avec l’application de 10’ de cycles de chargements. Pour un état de contrainte
donné, Barksdale a trouvé que les déformations permanentes sont proportionnelles au
logarithme du nombre de cycles de chargements, selon I’approche log-normale suivante :

el =a+b.logN (I 22)
a,b sont les parameétres du modeéle.

La linéarité de cette relation est probablement due au fait que I’étude portait sur un nombre
insuffisant de cycle pour voir un palier de déformation apparaitre. Paute [Paute et al.
(1988)] suggere que les déformations permanentes augmentent vers une valeur
asymptotique quand le nombre de cycles devient trés grand. Il propose une relation des
déformations permanentes aprées 100 cycles de chargements :

N

el =A ——— (L. 23)

JN+D

A, D sont les paramétres du modéle.
ES

£; P est la déformation permanente axiale aprés 100 cycles de chargements.

La réponse a long terme des graves non traitées a été étudiée par Sweere [Sweere (1990)]
avec une série d’essais triaxiaux a chargements répétés. Il a testé I’approche log-normale
pour un million de cycles de chargements, et il a observé que cette approche ne donne pas
de bons résultats. Il a proposé une approche de type puissance, selon I’expression suivante :

e’ =a.N” (I. 24)

a,b sont les paramétres du modele.
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Hornych [Hornych et al. (1993)] a montré l'influence du nombre de cycles sur

I’accumulation de déformations permanentes des graves non traitées. Les déformations
\ s e e .

permanentes apres une période initial de 100 cycles sont données par :

-B
. N
e =All-| — 1.25
! [zooj (.29

Cette loi suppose que les déformations permanentes tendent vers une limite finie A quand
le nombre de cycles N devient trés grand (ce qui est assez bien vérifié expérimentalement).
B est un paramétre du modéle.

Wolff et Visser [Wolff et Visser (1994)] ont réalisé des essais de structure HVS (Heavy
vehicle simulator). Ils obtiennent deux phases d’évolution des déformations permanentes.
La phase initiale (pendant 1,2 millions de cycles de chargements) est décrite par une
augmentation rapide des déformations permanentes avec le nombre de cycles de
chargements, et une diminution du taux de déformations permanentes. Pendant la seconde
phase, les déformations permanentes tendent a se stabiliser et le taux de déformation
permanente approche une valeur constante. Ils proposent la relation suivante :

eV =(m.N+a).(1-e="N ) (1. 26)
m,a,b sont les paramétres du modéle.

8.2.2 Lois de déformations permanentes fonction du chargement appliqué

Plusieurs recherches ont montré que le niveau de contrainte appliqué a une influence
significative sur les déformations permanentes. Lashine [Lashine et al. (1971)] réalise des
. . . \ A : 4 .
essais triaxiaux a chargements répétés sur des graves calcaires, et observe que la déformation
permanente augmente linéairement avec le rapport entre les contraintes déviatoires et les

contraintes de confinements (¢, / O 3max) » selon I'expression suivante :

el =q. L (L 27)

a est un parametre du modele.

Des résultats similaires sont obtenus par Brown et Hyde [Brown et Hyde (1985)], qui ont

[N

étudié le comportement d’une grave calcaire au triaxial a chargements répétés

(S

confinement constant. Barksdale [Barksdale (1972)] réalise des essais triaxiaux
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chargements répétés a contrainte de confinement constant afin d’exprimer les déformations
permanentes en fonction du rapport entre les contraintes déviatoires et les contraintes de
confinements. Il utilise I’expression hyperbolique donnée par Duncan et Chang [Duncan et
Chang (1970)] pour les essais triaxiaux monotones, et propose une loi de déformation
permanente fonction des contraintes appliquées pour un essai triaxial 4 chargements
répétés :

q

n
ClO\'S

(Rf.q)(] —sin ¢)
2.(c- cosQ+o3.5in (0)

(L 29)

a,n sont les parameétres du modeéle.
@ est 'angle de frottement interne.
¢ est la cohésion du matériau.

R ¢ est une constante.

Lentz et Baladi [Lentz et Baladi (1981)] ont réalisé des essais monotones sur un sable, ils ont
comparé les déformations permanentes issues d’un essai monotone et d’un essai cyclique.
Ils suggérent que les deux essais donnent des résultats identiques, et proposent une loi de
déformation permanente pour un chargement cyclique, qui utilise les résultats d’un essai
monotone :

) @ (V) 1. 29)

q -0.15
85) 280.955 ln(]—g] +

£0.955 est la déformation statique 2 95% de la résistance maximale.

S est la résistance maximale.
n,m sont les parametres du modele, qui varient avec la contrainte de confinement.

Cependant, ils ont précisé que ce modéle est basé sur les résultats expérimentaux d’un seul
matériau. Pappin [Pappin (1979)] a réalisé des essais triaxiaux cycliques a contrainte de
confinement variable sur une grave calcaire. Il a supposé que la déformation permanente de
cisaillement peut étre exprimé en fonction de la longueur du chemin de contraintes dans
I’espace (p —¢) et du rapport des contraintes appliquées (¢/ p). Pappin a également pris

en compte l’effet du nombre de cycles de chargements, selon ’expression suivante :
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2.8

el = fy(v)L| 22 (L 30)
Po ) max

fN(N ) est une fonction de forme.

L est la longueur du chemin de contrainte.
qp est la contrainte déviatoire modifiée.
po est la pression moyenne modifiée.

Cette relation ne prédit pas la rupture du matériau.

Paute [Paute et al. (1996)] a défini une valeur limite de la déformation permanente
maximale, décrite dans 1’équation proposée par Hornych [Hornych et al. (1993)]. Il suggére
que cette valeur limite varie en fonction du rapport entre les contraintes maximales
Gmax /(Pmax + P *), selon une relation hyperbolique donnée par :

9max
+
A= \Pmax™P (L 31)
b. m_iqmax "
Pmax t P

m est la pente de la droite de rupture.
b est un paramétre du modéle.

* " . . R .
p est l'intersection de la droite de rupture avec I’axe isotrope.
Pmax €St la pression moyenne maximale.

Imax €St la contrainte déviatoire maximale.

Cette loi hyperbolique est intéressante par le fait qu’elle prend en compte la droite de
rupture du matériau. A augmente avec le rapport des contraintes maximales et il devient
infini quand ¢4, /(pyay + p*) tend vers m. Ce qui indique qu’on se rapproche de la

droite de rupture du matériau. Mais cette loi, qui décrit assez bien les résultats
S ’ A\ : : P /7
expérimentaux, n’est pas tres satisfaisante car elle suppose que A (donc €7') ne dépend que

du rapport de contraintes (g/p) et non de "amplitude des contraintes.

Les études réalisées par Gidel [Gidel et al. (2001)] ont permis de déterminer les
déformations permanentes axiales en fonction du nombre de cycles de chargements et des
contraintes appliquées. Pour cela, il a fallu décomposer I’évolution des déformations
permanentes axiales en fonction du nombre de cycles de la fagon suivante :
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ef (N)=F(N). g(Pmax » Gmax) (I 32)

Les fonctions fiN) et g(Pax>dmax ) ONt pour expression :

f(N)=A.[] - (%)_B} (L 33)

Linax ! 1
2P mrs > D )=€;)0 ( J ( J (I. 34)

P s
a m+ _ Qmax

Pmax  Pmax

0
£ f ,B,n,m,s sont des paramétres du modéle.
P, est la pression de référence égale a 100kPa.
Pmax €St la pression moyenne maximale.

Gmax €St la contrainte déviatoire maximale.

Ly est la longueur maximale du chemin de contrainte, égale & y/ p2ur + 42 -

La premiére fonction est celle proposée par Hornych [Hornych et al. (1993)]. La deuxiéme
fonction exprime que la déformation permanente est une fonction croissante de ’amplitude
Lyae et traduit linfluence de la proximité du point de sollicitation maximale de

coordonnées (pygrs@mar) Par rapport A la droite de rupture.

Chai [Chai et al. (2002)] a utilisé les lois empiriques proposées par Monismith [Monismith
et al. (1975)] et modifiées ensuite par Li et Selig [Li et Selig (1996)] pour déterminer les
déformations permanentes dans la couche supérieure de la chaussée. La méthode
développée par les auteurs tient compte des effets dynamiques et prend la forme suivante :

m n

82(N)=a{q—d] +(1+q—SJ Nb (L 35)
af af

a,m,n,b sont les paramétres du modeéle. Cette loi dépend du nombre de cycles de

chargement N, de la contrainte déviatoire dynamique due au chargement de trafic ¢, , de

la contrainte déviatoire a la rupture g, et de la contrainte déviatoire statique initiale g;.
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8.2.3 Lois de déformations permanentes utilisant la théorie de P’état limite (Shakedown

theory)

Les modéles de déformations permanentes indiquent que plusieurs chercheurs ont suggéré
qu’a un niveau de contrainte peu élevé, les déformations permanentes atteignent un état
d’équilibre, et suivent une loi hyperbolique. Pour un niveau de contrainte plus élevé, les
déformations permanentes augmentent continuellement, et suivent une loi logarithmique.
A ce niveau de contrainte, les déformations permanentes augmentent rapidement
provoquant une éventuelle rupture du matériau. Ce qui indique I’existence d’un niveau de
contrainte critique séparant 1’état stable de la rupture. D’un c6té, Maree [Maree (1982)] a
étudié le comportement d’un gravier et d’une grave calcaire, et a suggéré que, sous une
contrainte de confinement constant, les deux matériaux se stabilisent avant d’atteindre la
valeur limite des contraintes déviatoires. Maree développe une procédure dans laquelle la
contrainte maximale dans la couche granulaire reste inférieure a la valeur de rupture. Cette
procédure a été critiquée par Wolff [Wolff (1992)], qui affirme que cette procédure est
simple et ne prend pas en compte I’effet de la non linéarité des graves non traitées.

D’un autre coté, d’autres chercheurs [Sharp (1983), Sharp et Booker (1984), Collins et al.
(1993), Yu et al. (1998)] ont développé une procédure, pour le calcul des chaussées, basée
sur la théorie de I’état limite (Shakedown theory). Selon cette théorie, si le chargement
appliqué n’atteint pas sa valeur limite ou [état limite, les chaussées présentent une
accumulation progressive des déformations plastiques sous un chargement cyclique et les
déformations permanentes se stabilisent pour atteindre un état limite par adaptation ou
accommodation. La réponse de la structure de chaussée devient réversible.

Lekarp et Dawson [Lekarp et Dawson (1998)] suggerent que la théorie de I’état limite peut
étre utilisée afin d’étudier les déformations permanentes des graves non traitées. Ils réalisent
des essais triaxiaux a chargements répétés sur différents matériaux, et proposent une loi qui
met en exergue l’effet des contraintes sur les déformations permanentes. Les résultats de
leurs analyses permettent d’établir une relation entre les déformations permanentes
accumulées, la longueur du chemin de contrainte appliqué et le rapport entre les
contraintes maximales, selon ’expression suivante :

(1. 36)

max

el est la déformation permanente axiale pour un nombre de cycle donné N ref »
Nyop > 100

L est la longueur du chemin de contrainte.
a,b sont des paramétres du modéle.
(g7 p)m o €st le rapport des contraintes maximales.
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Cette relation est valable pour un nombre de cycles supérieur a 100. La figure 28 montre les
résultats obtenus par Lekarp et Dawson pour N,,r = 20000 cycles.

120 = Sl path | 0.1 # Slress path |

. . 8~ Sarese path |1 r ® Stresspath i |
o 100 | swese painm . 0.08 & %Iress peth 0l
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Figure 28 : Effet du nombre de cycle de chargement et des contraintes appliquées sur les

déformations permanentes axiales, d’apres [Lekarp et Dawson (1998)].

Dawson et Wellner [Dawson et Wellner (1999)] ont appliqué le concept de I’état limite afin
de décrire le comportement des graves non traitées. Ils ont réalisé des essais triaxiaux a
chargements répétés, et appliqué le concept de I’état limite afin de décrire le comportement
des graves non traitées. IIs ont défini trois domaines de comportements de déformations
permanentes en fonction du nombre de cycles de chargement qui dépendent du niveau de
contrainte appliqué (figure 29). Cela permet de déterminer le niveau de contraintes qui
limite chaque type de comportement.
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Figure 29. Domaines de comportement de déformations permanentes, d’apres [Dawson et Wellner
(1999)].
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Ces domaines sont :

- le domaine A représente un domaine d’adaptation pour lequel I'incrément de
déformations permanentes par cycle de chargement augmente pendant une phase de
compactage. Apres cette phase, 'incrément de déformations permanentes par cycle de
chargement diminue rapidement jusqu'a atteindre une quasi stabilisation et le
comportement devient complétement réversible.

- le domaine B représente un domaine intermédiaire pour lequel l'incrément de
déformations permanentes par cycle de chargement diminue ou devient constant, mais les
déformations permanentes continuent a augmenter sans atteindre un état stabilisé. Dans ce
domaine, le comportement n’est pas entiérement réversible.

- le domaine C représente une augmentation de I'incrément de déformations permanentes
avec le chargement, qui conduit a une rupture du matériau.

Werkmeister [Werkmeister et al. (2003)], Arnold [Arnold et al. (2004)] ont adapté cette
théorie et confirment I’existence de ces trois domaines. Ils affirment que dans les chaussées,
seulement le domaine A est autorisé, pour éviter le risque de rupture progressive de la
chaussée.

A partir des résultats des essais triaxiaux a chargements répétés, Werkmeister et al. ont
défini un critére qui donne une limite entre le comportement stable et le comportement
instable, représenté par une droite dans le plan (p,q), selon I’expression suivante :

O'SD=AO'3+B (137)

A, B sont les paramétres du modéle.

Leur méthode de prédiction de I’orniérage consiste a calculer les contraintes élastiques dans
la couche granulaire, en utilisant un modéle élastique, puis de comparer les contraintes
maximales au critéere donné par I’équation (I.37). Cette méthode basée sur les résultats
d’essais triaxiaux est trés simple. L‘inconvénient de cette méthode est qu’elle ne prend pas
en compte le nombre de cycles de chargements.

Habiballah [Habiballah et al. (2003)] a proposé un modéle pour décrire le comportement
des graves non traitées soumises a un chargement cyclique, basé sur la théorie de I’état
limite. Ils se basent sur la méthode développée par Zarka [Zarka (1979)] pour décrire le
comportement élastoplastique des structures métalliques, et adaptent cette méthode au
comportement des matériaux granulaires en prenant en compte le critére de Drucker
Prager. Notre étude est basée sur ce modele, qui sera détaillé dans le chapitre II.

8.2.4 Lois de déformations permanentes utilisant la théorie de I’élastoplasticité

Bonaquist et Witczak [Bonaquist et Witczak (1997)] développent un modele basé sur la
théorie de I’élastoplasticité. Ils combinent I’approche proposée par Desai [Desai (1986)] et le
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concept de la surface limite proposé par Mroz [Mroz et al. (1978)], et développent un
modéle pour 1’dtude du comportement des sols et des matériaux granulaires sous
chargement cyclique. A partir du modéle élastoplastique, Bonaquist et Witczak
déterminent les déformations plastiques lors du premier cycle de chargement, ensuite, ils
proposent une relation empirique pour le calcul des déformations permanentes en fonction
du nombre de cycles de chargements, selon ’expression suivante :

1
6']’17 =Z€N =ZW€I' (I 38)

g; est la déformation permanente au premier cycle.

N est le nombre de cycle de chargement.
h est le parametre d’écrouissage fonction du rapport : contraintes - contraintes limite.
€1, est la déformation permanente accumulée.

Les déformations permanentes accumulées sont la somme des déformations plastiques pour
chaque cycle de chargement.

Desai [Desai (2002)] développe un modéle semi empirique basé sur la théorie de
’élastoplasticité, pour décrire les déformations permanentes des graves non traitées de
chaussées souples. Il propose un modéle général, traitant les problémes d’élasticité,
d’élastoplasticité, d’élasto-visco-plasticité, de fatigue, d’endommagement et de micro-
fissuration, selon les parameétres utilisés. Pour contourner la lourdeur des calculs quand le
nombre de cycles de chargements devient grand, il développe une procédure d’accélération.
Cette procédure permet de calculer les déformations plastiques dans les couches en graves
non traitées de chaussées lors des premiers cycles de chargements a partir du modele
élastoplastique HISS (Unified Hierarchical Single Surface), puis il se base sur une loi
empirique pour déterminer les déformations permanentes en fonction du nombre de cycles
de chargements. A partir des résultas d’essais en laboratoire, il propose une relation entre
les déformations plastiques et le nombre de cycles de chargements comme suit :

b
N
é:D(N):fD(Nr)N— (L. 39)

r

N, est le cycle de référence.
Ep( N, ) est la déformation plastique correspondante au nombre de cycle de référence.
b est un paramétre qui représente la pente de I’évolution de la déformation plastique &, en

fonction du nombre de cycle de chargement dans un échelle log-log ( figure 30).
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Figure 30 : Evolution de la déformation permanente en fonction du nombre de cycle selon I’analyse
accélérée, d’apres [Desai (2002)].

Abdelkrim [Abdelkrim (2004)] propose une méthode fondée sur une approche de type
‘calcul des structures’, en vue de prédire le tassement résiduel des plates formes ferroviaires
soumises a des chargements répétés de trafic. Elle utilise un modéle élastique linéaire
(formulations de Boussinesq) pour modéliser le comportement réversible a court terme des
matériaux. Afin d’exprimer ’évolution des déformations permanentes accumulées dans les
matériaux, elle a eu recours aux formulations proposées par Gidel [Gidel et al. (2001)].

8.2.5 Les mode¢les de calcul de structure par la méthode des éléments finis

Suiker [Suiker (2002)] développe un modéle élastoplastique afin d’étudier le comportement
des matériaux granulaires de type Ballast, en faisant ’analogie avec le modéle viscoplastique
proposé par Perzyna, et remplace le temps par le nombre de cycle. Il utilise deux critéres de
Drucker Prager et un critére de compression. Ces critéres divisent le domaine de
comportement en quatre réponses (figure 31) :

- adaptation, pour lequel la réponse cyclique du ballast est complétement élastique.

- densification cyclique, pour lequel le chargement cyclique produit des déformations
plastiques progressives.

- rupture de friction, pour lequel les fortes contraintes qui se localisent aux points de
contact entre les grains font changer la forme des grains, ils deviennent moins anguleux ce
qui réduit le volume occupé par le ballast. Dans ce cas, le chargement cyclique dépasse le
pic de la droite de rupture statique du ballast, ce qui provoque un effondrement.

- rupture de tension, pour lequel le ballast ne supporte pas les contraintes de traction, ce qui
provoque une rupture du matériau.
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Figure 31 : Les différentes réponse du ballast pendant un chargement cyclique, dans le plan (p,q),

d’apres [Suiker (2002)].

Une comparaison entre les résultats des essais triaxiaux a chargements répétés sur le ballast

et le modéle est illustrée sur la figure 32.
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Figure 32. Comparaison des déformations plastiques déviatoires et volumiques mesurées et
simulées, d’aprés [Suiker (2002)].
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Le modéle donne de bons résultats en terme de déformations déviatoires. Les prédictions
des déformations volumiques sont moyennes. Pour les essais a faible niveau contrainte, les
simulations sont assez proches des essais, elles deviennent par contre moins bonnes quand
le niveau de contrainte est proche de celui a la rupture.

El abd [El abd et al. (2005)] propose une méthode pour calculer les déformations
permanentes et prédire 'orniérage des matériaux non traitées dans les structures de
chaussées. Il se base sur les résultats d’essais triaxiaux a chargements répétés a paliers, et
pose 4 hypothéses sur lesquelles repose la méthode de calcul de orniérage :

1- la déformation totale est décomposée en une partie élastique et une partie plastique :

e.=¢c5 +¢P (I. 40)
1 1 1

2- pendant un cycle, I'incrément de déformation plastique 8P est supposé tres petit ou
négligeable devant la déformation élastique :

5eP << €8 (I 41)
1 1

3- les contraintes résiduelles générées par I’accumulation des déformations permanentes
sont supposées trés petites par rapport aux contraintes dues aux chargements de trafic :

residuelles e Gspus—ch argement (I_ 42)
ij ij

9

4- le comportement élastique est invariant au cours du temps, et n’est pas affecté par
I’accumulation des déformations permanentes.

Ces quatre hypothéses permettent de simplifier la méthode de calcul des déformations
permanentes et du déplacement résultant dans la couche granulaire. La méthode de calcul
par éléments finis des déformations permanentes, basée sur le découplage du comportement
réversible et du comportement permanent est faite en trois étapes :

- I’étape 1 consiste en la détermination du champ des contraintes élastiques de la structure,
pour différentes conditions de chargement considérées. Ce calcul est réalisé en 3D (code de
calcul CESAR-LCPC), et inclus plusieurs modéles de comportement : élasticité linéaire,
modéle de Huet pour les enrobés, modéle de Boyce et k —8 pour les graves non traitées.
Ensuite, les champs des contraintes élastiques sont stockés, et exploités par le module

ORNI (CESAR - LCPC).
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- pendant la deuxiéme étape, les incréments des déformations permanentes, correspondants
a une application successive des conditions de chargement, sont calculés en chaque point de
la structure. Cela est réalisé en décomposant la durée de vie de la chaussée en périodes.
Différents modéles peuvent étre utilisés pour le calcul des déformations permanentes :

- un modéle empirique proposé par Gidel [Gidel (2001)].

-un modéle élastoplastique issu de la loi de Hujeux [Hujeux (1985)] dans sa version a un
mécanisme et développé par Chazallon [Chazallon et al. (2006)] et spécifiquement pour
la prédiction des déformations permanentes des matériaux non traités au TCR. Il s’agit
d’un modéle élastoplastique non associé avec écrouissage cinématique et isotrope, congu

pour simuler des chargements 4 trés grands nombres de cycles 10° & 100, représentatifs
des sollicitations routiéres.

- finalement, le calcul du déplacement résultant dans la structure de chaussée, est effectué

aprés N cycles de chargement. Dans ces conditions, le champ des contraintes résiduelles

G.r.ésiduelle
1

subsiste dans la structure. Cette hypothése fait en sorte que ce champ résiduel se dissipe

associé a la non compatibilité des incréments de déformations permanentes

progressivement, et conduit a une composante de champ de déformation élastique. Le
calcul des déformations totales et des déplacements correspondants est réalisé & partir de la
relation élastique linéaire suivante :

résiduelle _ 0 . b
S =Ejig '(Skl sklj (I. 43)

La matrice d’élasticité E? tend vers O, pour assurer la dissipation des contraintes

jk1
résiduelles. El abd et al. ont appliqué cette méthode pour exploiter les résultats de
I’expérience du manége de fatigue du LCPC, et ont précisé que cette méthode a donné des
premiers résultats pertinents.

9 Conclusion

L’un des principaux aspects du dimensionnement des chaussées souples est de limiter le
développement des déformations permanentes dans les couches granulaires non liées des
chaussées souples. L’accumulation de ces déformations engendre la rupture par affaissement
de la surface de la chaussée, appelée I’orniérage. On a abordé dans la premiére partie de ce
chapitre, le principe de la méthode de dimensionnement des chaussées souples. Nous avons
montré que cette méthode empirique ne prend pas en compte les caractéristiques a long
terme des graves non traitées.
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On a vu qu’il existe des moyens plus sophistiqués pour 1’étude du comportement réversible
et des déformations permanentes, tel que I’appareil triaxial. Celui ci est utilisé depuis une
quinzaine d’années pour caractériser les performances mécaniques des graves non traitées.

On montre par ailleurs que le comportement réversible et & long terme des graves non
traitées dépend :

- du niveau des contraintes appliquées

- de la rotation des contraintes principales

- de la teneur en eau

- de la teneur en fines, de la taille et du type de granulat
- de ’histoire des contraintes

- de la densité

On a vu ensuite, que le comportement des graves non traitées devient anisotrope, lorsqu’il
est soumis a un chargement vertical (compactage, sollicitations cycliques dues aux trafics).
Mais cette caractéristique est peu étudiée pour les matériaux granulaires de chaussées. Les
études réalisées montrent que |’anisotropie initiale et induite par I’état de contrainte
peuvent étre mesurées a partir d’essais triaxiaux pour I’étude du comportement réversible.

Ayant présenter les diverses approches adoptées pour étudier le comportement réversible et
a long terme des graves non traitées soumises a des chargements cycliques, on constate que :

- les essais triaxiaux a chargements répétés réalisés sur des graves non traitées permettent
d’étudier et de modéliser séparément le comportement réversible et le comportement a
long terme.

- des lois d’élasticité ont été proposées en terme de module réversible et coefficient de
Poisson, fonctions des contraintes déviatoires et des contraintes de confinements, ou en
terme de module de compressibilité et de cisaillement avec prise en compte d’une
anisotropie, comme 'indique la loi de Boyce modifiée par Hornych.

Les approches basées sur les résultats d’essais triaxiaux a chargements répétés, permettent la
visualisation d’un certain nombre de phénoménes se produisant dans la GNT, mais ne
constituent pas, ou tout au moins pas encore, un modele de prévision du comportement a
long terme des couches granulaires non liées de chaussées souples. De ce fait, des approches
plus réalistes ont été développées en vue de simuler et prévoir 'orniérage des chaussées
souples. Ces lois basées sur ’élastoplasticité [Bonaquist (1997), Desai (2002), Abdelkrim
(2004)], font appel a des approches empiriques pour décrire les déformations permanentes
des couches granulaires non liées de chaussée souple afin de contourner ’effet du grand
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\ /
nombre de cycles a prendre en compte et du temps consommé pour une analyse de
structure.

Des méthodes basées sur la théorie de I’état limite sont utilisées pour décrire le
comportement a long terme des couches granulaires des chaussées souples. Plusieurs
chercheurs ont essayé quant 4 eux de mettre en évidence l’effet des contraintes sur les
déformations permanentes a ’état limite, en proposant soit une limite entre le
comportement stable et instable [Dawson (2001), Werkmeister (2003)], soit de calculer les
déformations permanentes a ’état limite [Habiballah (2003)].

Au terme de l'analyse des différentes approches développées dans la littérature, nous
proposons une approche basée sur un calcul de structure, permettant ’évaluation de
I’orniérage des couches granulaires non liées des chaussées souples soumises 3 un
chargement cyclique dans la suite des travaux de Habiballah [Habiballah (2003)]. Cette
approche de comportement cyclique est basée sur la théorie de I’état limite, qui décrit
I’accumulation des déformations permanentes des graves non traitées soumises a des cycles
de contraintes induits par les chargements cycliques. Cette loi de comportement a été
modifiée :

- en incorporant l’effet du nombre de cycles de contraintes, ceci permet de prendre en
s/ : > A\
compte I’évolution de la profondeur d’orniére au cours du temps.
- en prenant en compte 1’état initial du matériau :
= prise en compte de [’état de contrainte initial.
= prise en compte de la teneur en eau initial du matériau.
» prise en compte de I’anisotropie du matériau : le calcul élastoplastique devra étre
effectué en utilisant une loi d’élasticité anisotrope.
- le calcul éléments finis d’une structure de chaussée est réalisé en 2D et 3D.
C’est cette méthode que nous allons décrire en détail au chapitre suivant.
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Chapitre 11

Mise au point d’un outil numérique pour la prédiction des
déformations permanentes des matériaux granulaires non
liés sous chargements cycliques

1 Introduction

Le chapitre précédent s’est attaché a exposer les principaux traits du comportement
réversible et a long terme, et il nous a permis de mettre en évidence la nécessité de
développer une approche rationnelle pour la conception et le dimensionnement des
couches granulaires non liées de chaussées souples sous chargement de trafic.

L’objectif de ce chapitre est donc de parvenir a I’élaboration d’outils de calcul permettant
de prédire le comportement a long terme des chaussées souples.

Pendant la période de service de la chaussée, la structure doit étre capable de résister aux
déformations permanentes et seulement les déformations réversibles sont autorisées.
Plusieurs chercheurs ont essayé de lier les déformations permanentes aux niveaux de
contraintes appliquées. Ils ont montré qu’a bas niveau de contrainte, les déformations
permanentes peuvent atteindre un état stabilisé. A un niveau de contrainte plus élevé, les
déformations permanentes augmentent rapidement, elles ne se stabilisent pas et une
éventuelle rupture peut se produire. La réponse de la structure soumise a un chargement
cyclique est défini selon quatre catégories (figure 1) : le comportement purement élastique,
’adaptation, I’accommodation et le rochet.
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Ratehetting

Plastic shakedown

-]
E 1 Elastic shakedow

Deflexion

Figure 1 : Réponse élastoplastique sous chargement cyclique.

L’utilisation de lois de type élastoplastique, fondées sur les concepts classiques de critéres de
plasticité, écrouissage et régle d’écoulement dans un schéma de calcul numérique de type
incrémental devient trés rapidement impossible pour un grand nombre de cycles, d’autant
que lobjectif est de pouvoir aboutir a2 des simulations suffisamment réalistes du
comportement de la structure au dela du million de cycles de chargement.

L’utilisation de la théorie de ’état limite est indispensable pour résoudre ce type de
probléme. Le concept de la théorie de I’état limite a été développé pour décrire le
comportement des structures métalliques soumises a des chargements cycliques. Les
premiers résultats ont été donnés par Melan [Melan (1936)], ou il décrit des conditions
d’adaptation pour une structure parfaitement plastique. Plusieurs auteurs [Koiter (1960),
Ponter (1972), Maier (1973), Mroz (1978), Mandel (1976)] ont repris les travaux de Melan, et
’ont étendu a ’'accommodation dans le cadre de la plasticité parfaite, ce qui a permis la
mise au point de la théorie de I’état limite. Plus tard, Zarka et Casier [Zarka et al. (1979)]
proposent une méthode simplifiée pour I’évaluation directe de I’état limite, avec un
écrouissage cinématique linéaire.

L’application du concept de I’état limite au dimensionnement des chaussées a été suggérée
en premier par Sharp [Sharp (1983)], Sharp et Booker [Sharp et Booker (1984)]. Ces auteurs
justifient son application a partir des résultats d’essais AASHO [AASHO (1972)]. Ils
appliquent le théoréme de Melan pour le calcul de la borne inférieure de la charge limite a
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’état limite et proposent une procédure alternative appelée ‘method of conics’ pour décrire
le comportement des structures de chaussées. Collins et Cliffe [Collins et Cliffe (1987)]
généralisent cette procédure pour le cas des milieux tridimensionnels et calculent la borne
supérieure de la charge limite de I’état limite. Des études ont été réalisées afin d’obtenir la
borne supérieure [Collin et Boulbibane (1998)] et la borne inférieure [Yu et Hossain (1998)]
de ’état limite des structures de chaussées. La théorie de I’état limite a été aussi appliqué par
[Kolisoja (1998), Lekarp et Dawson (1997), Arnold et al (2002), Dawson et al (2002)] pour
déterminer un niveau de contrainte limite séparant le comportement stable du
comportement instable des matériaux granulaires non liés des chaussées souples. Plus
récemment, Habiballah [Habiballah et al (2005), Chazallon et al. (2005)] se basent sur la
méthode développée par Zarka pour les matériaux a écrouissage cinématique tels que les
aciers, et appliquent cette méthode pour décrire le comportement a long terme des
matériaux granulaires de chaussées souples. Cette méthode donne accés aux déformations
permanentes des matériaux granulaires des chaussées souples a I’état limite (adaptation ou
accommodation), partant d’un état de contraintes initiales nulles.

Une structure de chaussée est soumise 2 un chargement initial pendant la construction
(chargement dt au compactage des couches de chaussées), et en service, elle est soumise 4 un
nombre de cycles de chargement dfi au trafic, de ’ordre de 10° & 10°. Par conséquent, pour
améliorer les différentes limitations de la méthode simplifiée proposée par Habiballah
[Habiballah (2003)], une nouvelle formulation est proposée :

- en incorporant l’effet du nombre de cycles de contraintes, ceci permet de prendre en
compte I’évolution de la profondeur d’orniére au cours du temps.

- en prenant en compte |’état initial du matériau :
» prise en compte de ’état de contrainte initial.
= prise en compte de la teneur en eau initial du matériau.
= prise en compte de I’anisotropie du matériau : le calcul élastoplastique devra étre
effectué en utilisant une loi d’élasticité anisotrope.

- le calcul éléments finis d’une structure de chaussée est réalisé en 2D et 3D.

Le présent chapitre développe les différentes étapes d’une telle approche. Il part d’un rappel
de la méthode simplifiée pour décrire le comportement des graves non traitées soumises a
un chargement cyclique. Nous montrerons par la suite les modifications apportées au
modeéle, en découplant la réponse réversible (élastique anisotrope) a court terme de la
structure, de son évolution irréversible qui se manifeste progressivement a long terme en
fonction du nombre de cycle de chargement et de ’état initial existant dans la structure. La
description générale d’une telle approche, en forme d’organigramme fait 'objet de la
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derniére partie de ce chapitre. Le modéle sera confronté aux résultats expérimentaux et des
simulations seront présentées dans le chapitre III pour les essais réalisés a 1’aide de I’appareil
triaxial du LCPC [Hornych (2005)].

2 Rappels sur la méthode simplifiée

2.1 Evolution globale de la structure
La structure est considérée élastoplastique, et représentée par un domaine de volume V

possédant une surface I'. Cette surface est soumise a des forces de surfaces Fd(x,1)

appliquées sur une partie I'z et des déplacements imposés U?(x,t) appliqués sur l'autre

partie FUJ- , X représente un vecteur. Les forces massiques X?(X,t) et les déformations

initiales eilj(x,t =0) sont définies dans le volume V. Cette structure est supposée satisfaire

la théorie des déplacements et déformations infinitésimales. Le probléme mécanique général
peut étre résolu par la méthode des éléments finis comme suit :

£;(x,0) = Mjjq Oy (x, 0 + €8 (x,0 + silj (x,0) (IL 1)

Le tenseur des déformations totales actuelles &;(x,t) est cinématiquement admissible avec

U?(x,t) sur FUj et le tenseur des contraintes actuelles 6;;(x,t) est statiquement admissible
avec Fld(x,t) sur I'g et avec X(ji(x,t) dans V ; eg(x,t) est le tenseur des déformations

plastiques ; Sin (x,t=0) est le tenseur des déformations initiales ; Mjj est la matrice de

souplesse d’élasticité linéaire.

Dans le cadre de la théorie de 1’élastoplasticité, le probléme global élastoplastique se
décompose en un probléme dit ‘élastique’ et un autre dit ‘inélastique’.

2.1.1 Partie élastique

La réponse du probléme élastique est donnée par la relation suivante :

efjl(x, £) = Mjj05) (x, 1) + ein (x,0) (IL. 2)
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Le tenseur des déformations élastiques efjl(x,t) est cinématiquement admissible avec

Uj—l(x,t) sur FUj et le tenseur des contraintes élastiques ijl(x,t) est statiquement

admissible avec Fld(x,t) sur I'g et avec X?(x,t) dans V.

2.1.2 Partie inélastique

Le probléme inélastique est obtenu par la différence entre le probléme total et le probléme
élastique :

Egle (X, t) = Sij (X, t) - Eiejl (X, t) = MijklRij (X, t) + 85 (X, t) (II 3)

Ehne (x,t) est cinématiquement admissible avec O sur FUj .
Le champ de contrainte résiduelle Rj;(x,t) est obtenu par la différence entre le champ des

contraintes actuelles et le champ des contraintes élastiques :

el
Rij (X,t) = Gij (X,t) - Gij (X,t) (H 4)
Rjj(x,1) est statiquement admissible avec O sur I'r etavecO dans V.

En supposant que le tenseur des déformations plastiques et la matrice d’élasticité My sont
connus, le probléme inélastique est résolu avec des conditions nulles en chargement. Le
champ des déformations inélastiques Sgle(x,t) est ainsi déterminé. Le tenseur des

contraintes résiduelles est calculé avec ’expression suivante :

Rji(x,1) :Miglld .(eifle (x,t) —85 (x,t)j (IL. 5)
ij

Ce formalisme a été utilisé par Zarka, pour développer une méthode simplifiée qui
détermine I’état stabilisé des structures métalliques soumises & un chargement cyclique.
Cette approche a été modifiée par Habiballah [Habiballah (2003)], pour décrire le

L. : ., .
comportement des matériaux granulaires non liés sous un chargement cyclique.
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L’analyse inélastique est appliquée a des matériaux non standards suivant un écrouissage
cinématique linéaire. La translation de la surface de charge est régie par la variable
d’écrouissage cinématique yj;(x,t). La surface de charge de Drucker Prager est utilisée :

f= \/% (5500, = 3 (%, 0): (855 %, = v (%, 0) — il (o (x, ) - (IL 6)

Sij(x,t)  est la  partie déviatoire du tenseur des contraintes actuelles
Sij(x,t)= dev(Gij(X,t)), I, (Gij(x,t)) est le premier invariant des contraintes actuelles, o et

k sont les paramétres de Drucker Prager.

La variable d’écrouissage cinématique est liée aux déformations plastiques par la relation
suivante :

2H
yij(x, ) = ?ei‘j’ (x, 1) (IL. 7)

ou H est le module d’écrouissage cinématique.

La loi d’écoulement est non associée, le potentiel plastique utilisé est celui de Von Mises :

1
g= \/5 (55 (% 0 = yi5x,0): 85 (x,©) = 3 (x, ) + Cste (IL 8)

L’idée principale de Zarka est d’introduire des paramétres internes structuraux, afin de
déterminer les champs de déplacements et de déformations inélastiques, ainsi que les
contraintes résiduelles. Le tenseur des contraintes déviatoires peut s’écrire comme suit :

Sij(x,0) =S (x, ) + dev Ry (x, 1 (IL 9)

En remplacant cette derniere relation dans ’expression de la surface de charge, le paramétre
interne structurel est défini par la formulation suivante :

Yij (X, t) = YI] (X, t) - dCVRij (X, t) (H 10)

La nouvelle expression de la surface de charge, dans le plan déviatoire s’écrit sous la forme
suivante :
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f (Sfjl - Yj )5 0 (IL. 11)

Dans le plan des paramétres transformés structuraux, la surface de charge devient un cercle
centré en Siej1 (x,t).

L’expression des déformations inélastiques s’écrit, en fonction des paramétres internes
structuraux, sous la forme suivante :

i 3

me 4
& (X, O=MjjRig(x,t) + ﬁYij (x,1) (1. 12)
Mjiy est la matrice d’¢lasticité modifiée, définie par 'expression suivante :

, 3
Mijkl = Mijkl + ﬁdev (1113)

Ainsi, le tenseur des contraintes résiduelles est obtenu :

Rq(x.0) = M el x )= = v (x.0) (IL. 14)
ij (X5 ijkt| & D75 Y% '

Finalement, les déformations plastiques sont donnée par :

3
e (x,0) = ﬁ(Yij (x,0) + devR i (x, 1)) (IL. 15)

2.2 La réponse d’une structure soumise a un chargement cyclique

Pendant un chargement cyclique, la contrainte élastique est exprimée en chaque point de la
structure par [’expression suivante :

sl 0=[l-A®lcd  +ADST (%) (II. 16)

] Y min U max

ou ¢ C(x) et o (x) sont respectivement, la valeur minimale et maximale de la
U min 1 max

contrainte élastique correspondant aux valeurs extrémes du chargement cyclique, A(t) est

une fonction variant périodiquement entre 0 et 1 avec le temps.

Les forces X? (1), Fid (t), les déplacements Uid(t) et les déformations initiales Sig (t) sont

des fonctions périodiques du temps de période T. La réponse de la structure a [état
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asymptotique est obtenue quand t devient grand. Lorsque les matériaux sont considérés
parfaitement plastiques a I’échelle locale, la solution en contraintes sera périodique. Selon le
théoréeme de Melan [Melan (1936)], il y a toujours adaptation, s’il existe un champ de
contraintes résiduelles constant Rji(x, 1) = Rjj(x) strictement plastiquement admissible en

tout point du volume V.

Il est ensuite possible d’exprimer la condition de Melan lorsque le matériau est a écrouissage
cinématique. Ceci conduit en la détermination des champs constants de contraintes
résiduelles et de variables internes yij(x). La condition suivante est alors satisfaite :

f[af}l(x, )+ Rj;(x), yij(X)I< 0 (II. 17)

2.2.1 Réécriture de la réponse d’une structure soumise a un chargement cyclique, dans

le plan des variables internes structurelles

Pour un état de contrainte o (x,1) et un état d’écrouissage yij(x, 0) donnés, la contrainte

locale au niveau du mécanisme plastique s’exprime par :

83 (x, 1) =Sj;(x, = yj5(x, 1) (II. 18)

Dans le plan des contraintes locales, les convexes de plasticités (C) . des contraintes

min

minimales et (Cy) des contraintes maximales, sont des cOnes fixes. Ces cOnes se

max
réduisent, dans le plan des contraintes déviatoires a des cercles dont les centres se trouvent
sur ’axe paralléle a ’axe isotrope (figure 2). Utilisant la formulation de Moreau [Moreau
(1971)], la loi de normalité s’écrit sous la forme suivante :

85 (S a\lf(co)mjn (611) avec 61_] € (CO)min (H 19)

L’incrément de déformation plastique est dirigé selon une normale extérieure au convexe

(Co )min au point représentant la contrainte locale &j;.

Pour un état de contrainte maximum et utilisant I’expression (I1.10), le paramétre interne
structurel est exprimé, au niveau du mécanisme plastique, comme suit :

V(0 =80 +SF  (xD) (IL. 20)
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max

avee Yij © C(Siejlmax) . C[Siejlmax ) =(Co)max + S?jl (IL 21)

el \ : ; el
Le convexe C(Sij max) est obtenu a partir de (C)pax par une translation de Sij i

(figure 2). La loi de normalité devient alors :

1J max

P el
&;€—d WC(SiejlmaX)(Yij(x,t)) avec Yij€ C(S; ) (IL. 22)

L’incrément de déformation plastique est dirigé selon une normale intérieure au convexe

C(Siej1 ) au point représentant le parametre interne structurel Yji(x,t). Ainsi, dans le
max

plan des paramétres internes structuraux, la surface de charge est un cercle centré en
Sel

J max

L’incrément du parameétre interne structurel s’écrit sous la forme suivante :

Yi(x,0) = %85 (X, 1) = devR ;5 (x, 1) (IL. 23)

Dans le plan des paramétres internes structuraux, la loi de normalité s’écrit pour le premier
terme de I’équation (I.23) de la maniére suivante :

P e —%a\u ey i (60) (IL. 24)
Le second terme s’écrit en forme incrémentale, et est donné par I’expression suivante :
—devRjj(x, ) = —deleijkl (e{(’l (x, t))] (IL. 25)
avec Zjjy est un opérateur global linéaire lié a la matrice d’¢élasticité My .

En combinant les deux termes, on a :

. 2H
Yij (X, t) € —{T - deVZijkl }BWC(Sﬁlmax) (Y1J (X, t)) (H 26)
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Ceci implique que lors de ’écoulement plastique, le convexe C(S?jl ) transporte sur sa
max

frontiére les paramétres internes structuraux. Donc, le mécanisme plastique est actif

. . . el
seulement si les parameétres internes structuraux appartiennent au convexe C(Sij ).
max

Par conséquent, pour un chargement cyclique et connaissant la trajectoire du convexe de
b
plasticité, il est possible de déterminer les paramétres internes structuraux pour un état

limite. Le cycle final est défini par la valeur moyenne (85) et "amplitude (ASE. )
moy

qA h

(pmax ’ qmax )

max

CO=(Co) max TYij

/

/ .
;. | ETmin

/
(pmin > min )

<« C) —F

Figure 2 : Evolution du convexe de plasticité dans le plan (p,q), plan déviatoire et le plan des

paramétres internes structuraux.

La nature de I’état limite de la structure dépend de la réponse élastique. Selon I’amplitude

du chargement ASie.l, le convexe C(S.e.l)z(CO)+Sfe.1 se translate entre C(S?1 ) et
1] 1 1 J min

cse

: ). Deux situations son possibles :
J max

- adaptation, si les positions extrémes du convexe centré en Sfjl (X)) et Sfjl (x) ont
1mn max

m
une partie commune Cj.

- accommodation, si I’intersection de ces deux convexes est vide.

76



Chapitre II. Mise au point d’un outil numérique

pour la prédiction des déformations permanentes des matériaux granulaires non liés sous chargement cyclique

2.2.2 Adaptation
Pendant un chargement cyclique et en chaque point de la structure, le convexe de plasticité

subit une translation entre Sf‘jl C(X) et Siej1 (x) . Le parameétre interne structurel initial
1n max

m
(Yp)jj(x) peut étre transporté par le mouvement du convexe de plasticité. Trois cas sont

possibles :

- (Yp)jj(x) se trouve a 'intérieur de C;. Dans ce cas, (Yo)jj(x) reste immobile et le

comportement est purement élastique (figure 3) ;
- (Y();j(x) est tel qu'apres le premier cycle de chargement, il se trouve sur la frontiére C;

et reste immobile (figure 3). La position finale (Y});j(x) du point (Yp);(x) est obtenue

par projection orthogonale sur Cj ;

- (Yp)jj(x) est transporté avec le mouvement du convexe pour finir sur la fronti¢re C; ou

C] (figure 3). Dans ce cas, I’état stabilisé est atteint apres plusieurs cycles de chargements.

Ainsi, la position finale (Y1) (x) du point (Yo)ij(x) détermine le cycle final de la

structure et les champs de déformations inélastiques et plastiques a partir des équations
(IL12) et (IL15).

Figure 3 : Estimation de (Y} )ij (x) dans le cas de I’adaptation.

2.2.3 Accommodation
Quand le chargement ASE.I(X) devient grand, Zarka démontre que 1’état stationnaire est
atteint et que les amplitudes des paramétres internes structuraux et des contraintes

- : / : A
déviatoires élastiques sont les mémes :
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ASiejl (x) =AY;;(x) (II. 27)

Dans le plan des parameétres internes structuraux, Yijmin (x) et Yijmax (x) appartiennent

e el el .
aux POSltlonS eXtrémeS du convexe Centré cn S . et S . 5 I‘eSpeCtIVCment.
J min 1J max

L’expression de Ay;i(x,1) est donnée par :

AYI_] (x,t)= AYU (x,t) + devAR ij (x,t) (H 28)

En remplacant ’expression (I.27) dans (II.28), la relation de la variable interne s’écrit alors :
_ el 5 3 el
Ayii(x, 1) = Asij (x,t) + devZiy {E AS (x, t)} (IL 29)

A

Zijiq est un opérateur global linéaire, qui lie le champ des contraintes résiduelles au champ

des variables internes structurelles, selon ’expression suivante :
- 3
Rij(x,0) =Zjjq oH Y (x, 1) (L. 30)

Sachant que :

(Sfjl - Yij)

\/ 5 (Sfjl = Yj )1 (Sfjl - Yij)
Le multiplicateur plastique s’écrit alors :
3 3
AN = \/Q(E AYij(X’ t)j : (E Ayij(x, t)j (II 32)

Connaissant la variable interne Ayji(x,t), le multiplicateur plastique est une quantité

connue. A I’état limite, les valeurs extrémes des parameétres internes structuraux peuvent
étre déduites des relations (I1.29) et (I1.31) :

1 3 1 ~ 3 1
Yijmax x)= Siej max (x)— [k + OLIl (Gijmax (X)) —|:ASE (x)+ a’einjk] (E AS; (X)jj| (H 33)

AAH
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_gel ; 3 | asel 7 [ 3 asel
Vi =S5 () + [k +al, ("umm (x))] o [Asij (x)+ delejkl(ZH AS§ (x)ﬂ (IL. 34)
Pour un chargement intermédiaire, Le champ des paramétres internes structuraux est
obtenu a partir des considérations géométriques [Zarka et al. (1979)]. Sa valeur représente la

distance entre les positions extrémes du convexe centré en S;.l et Sf‘jl (figure 4). Les
min max

valeurs de AYj; et (Yij ) sont :

moy

AY;(0) = AS! (x)[ 1- rflnin () + ma (%) (IL. 35)
el el
S A8 (0a8{ ()

el
(Yij ) _ Asij (x) + I'min (x)— I'max (x)
moy 2 \/ 1

el el
> ASij (X).ASij (x)

+s¢ (%) (IL. 36)
Y min

et 1. et r,. sont les rayons des deux convexes centrés en S& et Sfjl (figure 4).
min max

Leurs valeurs sont :

tmin () = V30| of (%) |+k3 (IL. 37)
Y min

Imax (X) =0 \/511(631 (x)j + k\/g (H. 38)
max

Figure 4. Estimations de Yijmoy et AYj; dans le cas de 'accommodation.
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3 Nouvelles formulations

Nous avons vu un rappel de la méthode simplifiée utilisée dans le cas d’'un matériau
4 M \ / M 2N\ \ 4 N M 7t
élastoplastique dont le probléme mécanique est associé 4 un probléme élastique linéaire
isotrope, en prenant en compte un état initial non nul.

Dans la suite, nous présentons une nouvelle formulation de la méthode simplifiée. Le
\ I3 . RN \ / . . g .
probléme mécanique est associé a un probléme élastique non linéaire anisotrope. Dans la
mécanique des chaussées, une structure en service est soumise a un nombre de cycles de
\

charge - décharge de 1’ordre de 10*° & 10*°. A partir de cette constatation, nous avons
introduit le nombre de cycles de chargements dans la méthode simplifiée.

3.1 Partie élastique

Comme les résultats expérimentaux des études antérieures I’ont montré (chapitre I), les
matériaux granulaires non liés présentent un comportement anisotrope, caractérisé par
’existence des déformations axiales et radiales pour un chargement isotrope. Dans cette
partie, une modélisation du comportement élastique est détaillée pour prendre en compte
’anisotrope induite par I’état de contrainte.

La partie élastique est supposée non linéaire et anisotrope. Pour I’étude de I’anisotropie
dans les matériaux de chaussées, la rigidité du matériau est isotrope dans le plan horizontal
et différente suivant I’axe vertical. La relation reliant les contraintes aux déformations pour
un comportement élastique orthotrope de révolution s’écrit sous la forme suivante :

1 O Oy 0 0 0
Ey Ey Ey
Vhh 1 Vhy
- — = 0 0 0
E-:XX Eh Eh Eh GXX
7z | _ Ey Ey E, 77 (H. 39)
Sxy 0 0 0 1+ Vhh 0 0 ny
€xz Ep Gxz
€yz 0 0 0 0 2G1 0 Oyz
hv
0 0 0 0 2Gl
L hv |

Cette modélisation comporte cinq parametres :
- les modules d’élasticité, horizontal et vertical :Ey, et E, ;
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- les coefficients de Poisson, horizontal et vertical : vy, et vy, ;

- le module de cisaillement vertical : Gy, 3

Afin de s’affranchir des complications lors de la détermination des paramétres élastiques
verticales et horizontales, ces derniers sont liés avec un seul coefficient d’anisotropie ¥,

selon les relations suivantes :

E G
h = 'Yz y VhV = ’Y s hv = l (II. 40)
Ey Vi Gpn ¥

Les contraintes et déformations verticales sont pondérées par le coefficient d’anisotropie y.
Ainsi, la loi de comportement considérée s’écrit alors :

| 1 _Ohh Y 0 0 0 |
Ey Ep Ey
e _Oph 1 Vp 0 0 0 p
XX Eh Eh Eh XX
g,yy _ bV 0 0 0 G,yy
77 — Eh Eh Ehh 77 (II 41)
Exy 0 0 o Homo 0o ||%x
8,xz Ep G;(Z
’ 1+v ’
€yz 0 0 0 0 - hh 0 (|9
h
1+
0 0 0 0 0 Eth
L h

’ SZZ ’ SXZ ’ gyZ , , ’
avec: €, ==, €x; == &y; ==, 04, =104, Oxy :\/?-pr Oyz :ﬁ-cyz'
Y e Jy

Ainsi, en variable orthotrope de révolution, la contrainte moyenne p” et le déviateur des
contraintes q~ s’écrivent :

, Oxx +0yy +70y,

- 1. 42
p E (IL. 42)

7= %\/(Gxx ~ % )2 +ow—102: Y+ (O-yy B 70_&)2 + 6(0)%)/ + 76)%z + 70_52) (IL. 43)

Pour un comportement élastique non linéaire, les parameétres E}, et vy, sont des fonctions

des contraintes.

81



Chapitre II. Mise au point d’un outil numérique

pour la prédiction des déformations permanentes des matériaux granulaires non liés sous chargement cyclique

Une formulation du comportement élastique orthotrope non linéaire a été faite sur la base
du modéle de Boyce par Hornych. L’expression de I’énergie potentielle s’écrit, en variables
orthotropes, sous la forme suivante :

A\ 2
O [ S 4 49
p

p 1! m+DK, 6G,\p’

Les modules de compressibilité K et de cisaillement G sont donnés par :

1-n 2
L, ’ ’ Ka ’
K(p'q)= L= (% 1—(1—n>5(%J (IL. 45)

a a

7\
<3
=
"U‘G
> (@]
N

,\1-n
G(p.q) == Ga[p—j (IL 46)
[3 aUCJ Pa

avec K, (MPa), G, (MPa) et # sont les paramétres du modéle.

Par dérivation de I’énergie potentielle, les expressions des déformations volumiques et de
cisaillement qui en découlent sont :

n , 2 ’
e, =P (y+2) (-1 (v+2)(q—,] +Y_—1(EJ (IL. 47)
p

’

pi 1| 3K, | 18G, 3G,
2™ | (v=1) (-1 N oavsl(q

e (y—l)(q—,J +Y—[i, (IL. 48)
3ph— | 3K, 18G, p 6G, \p

3.2 Partie inélastique

Le probléme inélastique s’écrit sous la forme générale :

Egle (X, t) = Eij (X, t) - 8%1 (X, [) = MijklRij (X, t) + 85 (X, t) (H 49)
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Sachant que :
2H
yij (X, 1) :Teg (x,1) (IL. 50)

L’expression des paramétres internes structuraux est :
Yij (x,t)= Yij (x,t) —dev Rij (x,1) (II 51)
En remplagant cette relation dans ’expression des déformations inélastiques, on obtient :

: 3
e (x,0)= MR (x, 0 + ﬁ.(Yij (x,0) + devRji(x, 1) (IL. 52)

On introduisant la matrice élastique modifiée pour un matériau isotrope, l’écriture
précédente devient :

1.y v,y (v, b 0 0 0
E H E 2H E 2H
8;3? —(E+2L] (é+;j —[]\;+2;J 0 0 0 Ryx Yxx
me
el Ryy Yyy
; v 1 v 1 I 1
glne - —4— - —+— —+— 0 0 0 Rzz 3 YZZ
2= E 2H E 2H E H . =
S : I T T e Bl
gine 2G  2H Ryz Yy
; 1
glynze 0 0 0 0 —+ 3 0 Ry, Yy,
2G 2H
1 3
0 0 0 0 0 —+t—
| 2G 2H |
(IL. 53)

Les déformations inélastiques pour un matériau orthotrope de révolution s’écrivent sous la
forme suivante :
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L + i — m + L Vﬁ L 0 0 0
E, H E, 2H E, 2H
; \ 1 1 1 v 1
81;1;: - (hh + j ( + j - ] 0 0 Ryx Yix
bt E, ©2H E, H E, 2H N .
€
vy Vhv 1 Vhy 1 1 1 vy Yy
ghne T e ST v O 0 0 0 R, Yy,
2z {_| (B, 2H E, 2H E, H , 3
Exy 13 Ryy| 2H Yy
ine 0 0 0 —t—— 0 R v
€xz 2Gy, 2H Xz Xz
eyr 0 0 0 0 L2 Ryz Yy
2G, 2H
0 0 0 0 0 1,3
I 2G, 2H|
(IL 54)
On pose les relations suivantes :
1 1 1 1 1 N 1 Vi’lh_th+ 1 vi“,_vhV+ 1 11 N 3
E;, E, H E, E, H E}, E, 2H E, E, 2H 2G}; 2G, 2H’
1 1 3
— = +— (II. 55)
2Gy, 2G, 2H

On obtient ’expression des déformations inélastiques pour un matériau élastique

orthotrope de révolution :

En écriture simplifiée :

84

E. B, E,

: Vi 1 \
81)?)? - lih ’ Iiv 0 0 0 R xx Yxx

ine Enh  Ep Eh
Eyy v} V] 1 Ryy Yyy

ine - I}V - # ; 0 0 0 R Y
S_ZZ _ Ey En Ey “ i 7 (IL. 56)
gine 1 1R Y .

Xy 0 0 - 0 Xy xy
€ glze 2G h 1 R Xz YXZ
I 1;126: 0 0 0 G R yz sz

v
0 0 0 0 0 2C1?/
L A\
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. ~ 3
Egle (x,t)= MijklRij (x,0)+ EYIJ (x,1) (II 57)

avec Mijy est la matrice élastique orthotrope de révolution.

3.21 Cas d’un comportement élastique non linéaire orthotrope de révolution

Il reste enfin a considérer le cas du comportement élastique non linéaire orthotrope de
. . .. 1

révolution pour une structure soumise a un chargement minimal ij ~(X) et un

min

chargement maximal ijl (x). L’axe Oz étant I'axe d’orthotropie de révolution, on
max

considére les variables suivantes :

NT

{0} e ={6xx,ny,v.czz,cxy,\/%xz,\/?cyz}mm (IL. 58)
NT

{G max = {GXX 2 ny ’ Y'GZZ ’ ny 4 \/?GXZ 4 ﬁcyz }maX (II' 59)
NT

{8 min {exx’gyy’gzz /'Y’gxyasyz I\Y-€xz /\/?}min (IL. 60)
NT

1 =Rty e ey ey e Y] (IL 61)

Auxquelles on associe :

Ap = AGyx +AGyy +7.AG,, L 62

3

, 1
Aq = \5\/(&;“ —AG ) +(AC —YAC,,) +(ACy —T1.AG,,)? +6.(AGTy + VAT, +1.ACT,)

(IL. 63)

, Ae
Ag|, = Agyy +Ae gy, +—F% (IL. 64)
Y
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2 2 2 Ag2
Agy = V2 (A - Agyy [+ (ASXX - ASZZ] + [Aeyy —ﬁ) +6) A2, + D8z Doyz
Y

(IL. 65)
Les relations précédentes permettent alors d’obtenir les relations sécantes des modules de
compressibilité et de cisaillement, dans le plan horizontal :

, Ap’

- 11. 66
= e (IL. 66)
h= Aq, (IL. 67)

3.Asq

Ces modules horizontaux permettent alors de déterminer le module d’élasticité Ey et le
coefficient de Poisson vy, sécants, dans le plan horizontal :

9K} .G}
hsee = T or o r— (IL 68)
3'Khh + th
3K, —2.Gy
thsec = hh hh (II 69)

6Kilh + 2Gilh

Enfin, on détermine le module d’élasticité E, , le coefficient de Poisson vy, et le module

de cisaillement dans la direction verticale 4 partir des relations suivantes :

Ep Ep

___usec _ _ sec

Eygec = 5 > Vhvsee = ¥Vhhgec> Gygec = 201+ Vi)
28 sec

(IL 70)

Les modules d’élasticité et les coefficient de Poisson dépendent de p”, q" et y. Cette
modélisation orthotrope non linéaire peut se résumer ainsi en fonction de trois paramétres
Ehgec> Vhhgec €t V-

3.3 Prise en compte du nombre du cycles de chargements dans le calcul
des déformations permanentes

Nous nous intéressons ici plus particuliérement a introduire le nombre de cycle de
chargements dans le modéle. Le modéle donne accés aux déformations stabilisées.
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A vpartir des résultats d’essais en terme d’accumulation des déformations permanentes
axiales en fonction du nombre de cycle, Hornych [Hornych et al (1993)] a constaté que le

de?
rapport Log ﬁ varie linéairement avec le logarithme du nombre de cycles de

chargements. Ainsi, les auteurs proposent la loi suivante :

-B
P (N)=A|1- {1} (IL. 71)
100

ou A apparait comme la valeur asymptotique de la déformation permanente, atteinte pour
un nombre de cycles infini, B est la vitesse pour laquelle la déformation tend a se stabiliser.
Dans 'approche adoptée, on a acces aux déformations permanentes a ’état limite. Par

conséquent, en se basant sur la loi adoptée par Hornych et al, on propose une fonction
F(N) donnée par la relation suivante :

-B
N
F(N)=|1- [ﬁ} (IL. 72)

B est déterminé a partir d’essais triaxiaux a chargements répétés.

Dans le cadre de la modélisation d’un essai triaxial, cette derniére est appliquée aux

déformations permanentes a 1’état limite (eg(x))EL , selon la relation suivante :

ef (x,N) = F(N).(sg(x))

- (IL 73)

Dans le cadre d’un calcul aux éléments finis, la structure doit étre équilibrée a la fin de

chaque calcul élastoplastique 2 N cycles. Sachant qu’il existe une relation unique entre Siej1

et SEEL , le calcul a N cycle de SE(N) se fait en considérant (F(N) ) Sfjl) [Allou et al. (2007)].

3.4 Implémentation numérique

Les améliorations apportées au modéle ont été implémentées dans le code de calcul par
élément finis CAST3M [CAST3M (2005)]. L’algorithme numérique est présenté sous sa
forme générale sur la figure 6.
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Comme indiqué auparavant, le probléme élastique d’une structure soumise a un

min

chargement cyclique radial entre les bornes o et Gglax , est calculé en utilisant la loi de

Boyce anisotrope. Ce modeéle a été introduit dans le code de calcul par élément fini
CAST3M, et programmé sous Esope et Gibiane.

Dans le plan des contraintes (p,q), la surface définie par la fonction de charge f est un
cone a base circulaire ayant pour axe la droite d’équation : 6| =06, =03. Laloi de Drucker
Prager comprend deux paramétres o et k. Le paramétre & est converti dans le plan (p,q)
en VY : angle d’ouverture du cone élastique (figure 5). Le paramétre k est calculé, dans le
plan de Mohr en fonction de la cohésion ¢ et I’angle de frottement ¢, a partir des états de

contraintes a la rupture, selon ’expression suivante :

K= 6.c.cos( (IL. 74)

\/3(3 —sin ¢)

Ce paramétre est converti dans le plan (p,q), en p*, I’abscisse du sommet du cone sur

I’axe isotrope (figure 5).

3.4.1 Nature de I’état limite

L’état limite dépend en général de la position de I’état initial de la structure, c’est 4 dire de
Yy. Connaissant les champs de contraintes correspondants aux bornes minimales et

maximales, et afin de s’assurer que cet état initial est a 'intérieur de la surface de charge,
celle ci a été translaté de ¢,,;,, dans la direction de I’axe des déviateurs (figure 5).

Il est ensuite possible d’exprimer dans le plan (p,q), les rayons des convexes d’élasticité

minimale et maximale (figure 5), selon les expressions suivantes :

Iin = tany.p + p tany (IL. 75)
avec
Aq *
?p-pmin —p tany
D= I. 76
P A (IL. 76)
tany ——
Ap
Ly = AN WP oy + P tan (IL 77)
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q max| = = =rmrmm e ;

Y= arctan(3oc\/§ )

q=tany.p+(p*.tany+ gy )

"""" " Umin|

| |
pnlnn ﬁl pmax
le p¥= £ —>
3a

Figure 5 : Méthodologie d’identification des paramétres de Drucker Prager et des rayons des

convexes d’élasticité minimale et maximale.

En partant de 1’état initial Sf.l _, et en procédant a un chargement dans la direction de
min

asel=se!  _s¢l | Deux situations sont possibles :
U Umax Ymin

- s1 la condition HASE'I < (tmin +Tmax) est vérifiée pour tous les points de la structure, alors

'intersection des positions extrémes des convexes de plasticité n’est pas vide. Si I’état initial
Y, se trouve a l'intérieur de I'intersection C;, alors on se trouve en zone 1 (comportement

totalement élastique) ol le mécanisme plastique n’est pas activé. En revanche, si I’état initial
se trouve a l’extérieur de I'intersection Cj, alors on se trouve en zone 2 (adaptation). Dans

ce cas, la structure est sous régime plastique.

- si la condition HASE1 > (Ipin +Tmax ) est vérifiée pour au moins un point de la structure,

alors il y aura accommodation et le probléme sera noté zone 3, et l'intersection des
positions extrémes des convexes de plasticité est vide.

En chaque point de la structure, 1’état stabilisé est caractérisé par la valeur moyenne et

I'amplitude du couple (Asg ,85 j
moy
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Pour mieux tenir compte des zones restant complétement élastiques, Gatt (1993) propose
une méthode itérative. Cette méthode impose, dans un premier temps, des déformations

plastiques nulles 85 =0 pour les zones ayant un comportement totalement élastiques (zone

1). Dés lors, les paramétres internes structuraux ne sont calculés que pour les points de la
structure qui appartiennent aux zones 2 (adaptation) et 3 (accommodation). Dans ce cas, la
matrice d’élasticité anisotrope modifiée est prise en compte. Lors de 1’écoulement plastique,
les conditions suivantes sont a vérifier :

- en terme d’amplitudes : AS%l.ASE > 0. Si cette condition n’est pas vérifiée, alors Aeg =0

. /

est imposée.

- en terme de valeurs moyennes: o.. € >0. Si cette condition n’est pas vérifide,
Umoy Ymoy

alors £ =0 est imposée.

Umoy

L’algorithme de ce calcul est présenté sur la page suivante.
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isotrope (K —0)

Loi de comportement élastique

: kp.ky,v.pq ofl el
- Géométrie Ymin " "V min Asel!
Condit limit o8 sy [T
- Conditions aux limites . . i i
Loi de comportement élastique ! max " max
orthotrope  (Boyce modifié) :
Ka,Ga, 70,04
(Pmin - dmin } (Pmax - dmax )
Définition du comportement || (EBeoViee) i BT Smax - (K,G)
] secsVsec €vimin>€q i) Evmax € ey )
isotrope

Définition du comportement

{Ehsec »Vhhsec

(p;nin > Q;nin )’ (p;nax > q;nax )

- (Kfn.Ghn)

— (8' €/ ) (E, gl )
orthotrope Eygees Vhvsee Vmin’ “qpin 7>V Vmax’ “qmax
. no .
P >
Calcul Calcul des rayons du convexe Indication sur le mode Adaptation
.. A IR . || |
> pourle 4. plasticité dans ses positions de comportement : .
cycle N extrémes : (r,; ) roHr o < ASS o : Ly
4 * Umin>Tmax min T fmax = 495 » Accommodation
. . o
- S1 comportement 1sotrope : Zone 1: &
< l<— :
. - N - 5
M(EgeVee ) if moy (x)=0, AYj(x)=0 B.
=,
— o
- Si comportement orthotrope : =]
. a.
M Ehsec’vhhm] %one ’ (x)= 0. AYj(x)=0 |2
.. ) = 0. L (x) =
Evsec: Vhvsec U moy 1 8
=
o
3 . . -
- S1 comportement isotrope : Zone 3 : &
O
’ ’ ’
L] M (EgecVsec) A58 (x) ) _ e
L Y. x) = \ I+ Tiin (X) = Tax (X) el x) B
<y . le— Umoy - 2 i i o
S1 cor’npor”tement orthotrope : é TR min || %
A Ehsec’vhhsec o
E’Vsec’V, 1 Tiin (X) + Ipax (X) 2
‘ hvsec AY(x) = 4S5 (x)] 1 - =
1
\ :ASﬁl(x)ASieil(x)
Calcul de: (_p P .
> ei. ,AEd <
4 moy i
Zone 1:
1
Y =Asiej 0 Tmin (X) = Iax (X) I
Y ey 2 1 el el ! min
—] 5Asij (x)ASIJ (x) >
Vérification du critére :
AY o v = a5yl oo - e O ()
Yiii oy 2 e C (S i min J non EASEI(X)AS;.](X)
AY o |, |Redéfinitions
Yijmoy 3 S C(Sij o J
Zone 2 des zones
o L, Yijmoy (X) = pl‘Oj (YOij ) sur Cl )
E. AY;(x) =0
\4
: e .. i AP Asel P _
Fin |«2W | Vérification des conditions: |10 si:Agj.ASjj <0 — A =0 91
Ay ASS >0, oy 20 GO P P -
Yi5-A8j; ij moy lemoy Si: O-'Jmoy £ moy <0-> & moy 0
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4 Détermination des parametres du modéele

Le modéle présenté ci dessus nécessite la détermination :
- des parametres K,,G,,n et ¥ caractérisant le comportement réversible anisotrope ;
- des parameétres plastiquesH et B ;
* . . .. . .
- des paramétres p et ¥ caractérisant la taille et la position du domaine élastique de

Drucker Prager.

Les paramétres d’élasticité sont déterminés a partir d’essais triaxiaux a chargements répétés
/ . / /" / . ./
réalisés pour caractériser le comportement réversible des graves non traitées.
L’identification de ces paramétres se fait a partir de I’ajustement du modele de Boyce

anisotrope sur les résultats d’essais (chapitre III).

* . e .

Le parameétre de Drucker Prager p est la pression correspondant a l'intersection de la
droite de rupture avec ’axe isotrope. On lobtient facilement a partir des résultats d’essais
triaxiaux monotones de rupture.

L’angle d’ouverture du cone d’élasticité initial de Drucker Prager ¥ est déterminé afin

d’obtenir un comportement élastique pour un domaine de déformation de 10°-10* avant
tout écoulement plastique pour un chemin de contrainte a Aq/Ap=2.

Le module d’écrouissage H et le paramétre B sont déterminés a partir d’essais triaxiaux a
chargements répétés réalisés pour caractériser les déformations permanentes des graves non
traitées. Une procédure est réalisée pour identifier ces deux parameétres, a partir de
’ajustement du modéle élastoplastique sur les résultats d’essais TCR. Le détail de cette
procédure est donné dans le chapitre III.

5 Sensibilit¢é du mode¢le par rapport a la perturbation de

ses parametres

L’étude de sensibilité a pour but de mettre en évidence l’effet de chacun des paramétres sur
la réponse du modéle. Pour cela, on simule un essai triaxial, piloté en forces entre un état de
contraintes minimales (p i, =20kPa, q i, =10kPa) et un état de contraintes maximales
(P max =140kPa, q . =310kPa), par 'intermédiaire du code de calcul CAST3M.

Un jeu de parameétres de référence (tableau 1) permet de calculer numériquement les
déformations élastiques de référence de 10°.
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Ka Ga y p* y H

n o
(MPa) | (MPa) (kPa) (°) (MPa)
28,4 16,7 0,397 0,249 20 15 20

Tableau 1. Jeu de paramétres de référence.

Les résultats sont présentés sur les figures 6 a 10.

Pour un p constant, I’angle ¥ contrble la taille du domaine d’élasticité initial. On
remarque sur la figure 6, qu’une augmentation de ¥ de la valeur de référence a 20°, fait
diminuer les déformations plastiques axiales de 6%. En effet, augmenter y retarde la
traversée de la limite élastique, en diminuant une partie du chemin de contrainte

correspondant au début de la plasticité.

. . * .
Sur la figure 7, on constate que I'influence de p  est moins importante. Pour les valeurs de

. & . . . .
référence et en faisant augmenter p jusqu’a 40 kPa, les déformations plastiques axiales

diminuent de 2%.

L’effet des paramétres d’élasticité sur les déformations permanentes est mieux apprécié dans
le cas d’un calcul de structure. En effet, dans un essai triaxial, I’influence des contraintes
résiduelles n’apparait pas.

L’effet du module d’écrouissage est montré sur la figure 8. Le parameétre contrble
clairement I’évolution des déformations permanentes : une faible valeur de H se traduit par
une augmentation des déformations permanentes. On remarque qu’une diminution du
module d’écrouissage de 80 MPa a 20 MPa, engendre une augmentation des déformations
plastiques axiales de 75%.

Le paramétre B traduit la vitesse a laquelle la déformation permanente tend a se stabiliser.
Pour les valeurs de référence, sur la figure 9, on remarque que plus B est élevé, plus la

courbure de la courbe (eg , N) est importante, et donc les déformations plastiques axiales

tendent rapidement vers la limite.

93



Chapitre II. Mise au point d’un outil numérique

pour la prédiction des déformations permanentes des matériaux granulaires non liés sous chargement cyclique

Figure 7 :
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Figure 8 : Influence du module d’écrouissage sur les déformations permanentes.
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Figure 9 : Influence du paramétre B sur les déformations permanentes.
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6 Conclusion :

Ce chapitre nous a permis de démontrer la faisabilité de ’approche proposée. Il en ressort
que I'un des éléments essentiels sur lesquels repose une telle approche, est la possibilité de
disposer d’une loi de comportement cyclique pour le comportement a long terme des
matériaux granulaires de chaussées, sans avoir recours aux méthodes classiques de
I’élastoplasticité avec des formulations incrémentales, qui sont inutilisables pour le calcul de
structure sous grand nombre de cycles.

L’origine de cette méthode est inspirée des travaux de Zarka [Zarka et al. (1979)], adaptée
au comportement a long terme des matériaux granulaires par Habiballah [Habiballah
(2003)]. Des modifications ont été apportées aux cours de ce travail afin d’améliorer les
limitations de la premiére méthode. En effet, I’approche proposée permet de retrouver
I’évolution des déformations permanentes en fonction des contraintes et du nombre de
cycles de chargements. Elle est caractérisée par 4 paramétres caractérisant le comportement
réversible des graves non traitées, deux parameétres définissant le domaine d’élasticité initial
et deux parametres permettant de décrire I’évolution des déformations permanentes en
fonction du nombre de cycles de chargements : soit 8 paramétres.

L’objet du chapitre suivant sera précisément d’identifier ces paramétres a ’aide d’essais
triaxiaux a chargements répétés a paliers.
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Chapitre III

Interprétation des essais triaxiaux a chargements répétés a
paliers, détermination des parametres du modéle et
validation

1 Introduction

Le présent chapitre se propose de déterminer les paramétres et de valider ’approche
exposée dans le chapitre II sur les résultats d’essais triaxiaux a chargements répétés, en
s’appuyant, d’une part, sur une procédure développée pour I'identification des paramétres
du modeéle, d’autre part sur le code de calcul par éléments finis Cast3M pour le calcul des
déformations permanentes.

Dans la premiére partie de ce chapitre, on rapporte les résultats de plusieurs campagnes
d’essais triaxiaux a chargements répétés a paliers de contraintes, réalisées au LCPC de
Nantes sur trois matériaux utilisés en couche d’assise et sol support de chassées souples
[Hornych (2003), (2005)]. Nous montrerons dans la deuxiéme partie, comment identifier
les paramétres de Drucker Prager a partir d’essais triaxiaux monotones de rupture. C’est a
partir des simulations faites a I’aide du modéle de Boyce anisotrope que sont déterminés les
paramétres d’élasticité [Hornych (2003), (2005)].

Une procédure d’identification des paramétres plastiques a été mise au point. Ainsi, deux
lois d’évolution du module d’écrouissage H et du parameétre B en fonction du chargement
appliqué et de ’état de contrainte initial ont été élaborées. En effet, d’apres les résultats
d’essais, ces deux paramétres dépendent fortement de 1’état de contraintes appliquées. Les
lois d’évolutions de H et B seront utilisées pour la validation du modéle, dans la derniére
partie. Finalement, on présente une étude de sensibilité de ces deux parameétres vis a vis du
nombre de paliers et de chemin de contraintes nécessaire pour les identifier.
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2 Présentation des résultats d’essais des graves non

traitées et du sol support

L’objectif de ces essais est d’étudier, en laboratoire, le comportement réversible et
I’évolution des déformations permanentes de ces deux matériaux, afin de déterminer leurs
propriétés mécaniques pour différentes teneurs en eau.

2.1 Caractéristiques des matériaux étudiés

Dans ce chapitre nous présentons les résultats d’essais triaxiaux a chargements répétés
réalisés au LCPC de Nantes [Hornych (2003), (2005)], sur trois matériaux :

- une grave non traitée 0/20 mm issue d’un gneiss concassé, provenant de la carriére des
Maraicheres. Ce matériau est utilisé en couche de base de chaussée dans I’expérience du
maneége de fatigue du LCPC.

- une grave non traitée 0/10 mm issue d’un microgranite, provenant de la carriére de
Poulmarch.

- un matériau sableux 0/4 mm, légérement argileux et sensible a ’eau. Ce matériau, qui
provient de la carriere de Missillac, est utilisé comme sol support de chaussée dans
I’expérience du manege de fatigue du LCPC.

Les principales caractéristiques mécaniques de ces matériaux sont présentées sur le tableau

1.

, . WOP Pdop Fines
Matériau VBS (%) (kg/mm) LA MDE (%)
GNT des Maraichéres | 0,79 6,35 2100 16 10 9,9
GNT de Poulmarch |- 6,3 2200 20 13 7,8
Sable de Missillac 0,56 9,2 2040 - - 7,5

Tableau 1 : Caractéristiques mécaniques des matériaux utilisés, [Hornych (2003), (2005)].

(VBS : valeur de bleu méthyléne, LA : valeur de Los Angeles, MDE : valeur de Micro-
Deval)

2.2 Programme d’essai

Afin de modéliser le comportement réversible et I’évolution des déformations
permanentes, trois types d’essais ont été réalisés pour les trois matériaux :
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- essais triaxiaux monotones de rupture, pour déterminer la droite de rupture du matériau,
ainsi que les paramétres de Drucker Prager.

- essals triaxiaux cycliques pour 1’étude du comportement réversible

- essals triaxiaux cycliques pour 1’étude des déformations permanentes.

Les essais ont été réalisés avec des matériaux compactés a une masse volumique égale a 0,97
Pgop €t une teneur en eau égale a wor — 2% pour les graves non traitées et wor + 2% pour

le sable .

Pour reproduire les mémes conditions que dans I’expérience du manege, les essais triaxiaux
sur la grave non traitée des Maraichéres sont réalisés a deux teneurs en eau 4% et 5%. Ces
deux teneurs en eau sont celles observées in situ au début de I’expérience du manége.
D’autres matériaux ont été étudié : la grave de Poulmarch et le sable de Missillac.

Le programme d’essais de ces deux matériaux est résumé dans le tableau 2.

Essais Essais triaxiaux a chargements répétés
Matérs Teneur d
ateriau enequ | Tmomotones dé | comportement | Déformations
rupture réversible permanentes
. 3 essai a paliers selon les
. 3 essais .
w = 4% |3 essais - denti rapports de contraintes
. identiques Aq/Ap = 1,2 et 2.5
GNT des Maraichéres R
3 essai a paliers selon les
w = 5% |3 essais 1 essai rapports de contraintes
AQ/Ap = 1,2 et 2.5
5 essai a paliers selon les
a0 | . rapports de contraintes
GNT de Poulmarch |w = 4% 2 essais Aq/Ap = 1,1.5,2,2.5 et
3
4 essai a paliers selon les
Sable de Missillac w = 11% | 4 essais 1 essai rapports de contraintes
Aq/Ap = 1,1.5,2 et 3

Tableau 2 : Programme d’essai des deux matériaux.

2.2.1 Essais triaxiaux de cisaillement monotone

L’objectif principal de cet essai est de déterminer la droite de rupture du matériau et d’en
déduire ses caractéristiques :

-Met S dans le plan (p, @) : q=Mp +S

- cohésion et angle de frottement.

100




Chapitre III. Interprétation des essais triaxiaux

a chargements répétés a paliers, détermination des parameétres du modéle et validation

a - La grave non traitée des Maraicheéres

Trois essais monotones sont réalisés pour chaque teneur en eau avec I’application d’une
contrainte radiale de 10, 20 et 40 kPa. Les contraintes p et q sont déterminées a la rupture.

A partir de ces valeurs, les droites de rupture correspondantes a ces essais sont tracées dans
le plan (p,q), et les paramétres sont obtenus a partir de I’équation suivante : ¢ = M.p+S.

Les droites de rupture de la GNT obtenues pour w = 4 % et w = 5% sont présentées sur la
figure 1. On observe une légere différence de I’angle de frottement entre les deux teneurs en
eau et une cohésion plus faible pour la teneur en eau de 5%.
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b - La grave non traitée de Poulmarch
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w=5%
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=
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0
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Figure 1 : Droite de rupture de la GNT.

250

On ne dispose pas d’essais monotones réalisés sur la grave non traitée de Poulmarch. La
position de la droite de rupture est estimée avec le modéle de Gidel [Gidel et al. (2001)].
Selon cette approche, les caractéristiques de la droite de rupture sont rassemblées dans le

tableau 3.
Parameétres de la droite de rupture | L’angle de frottement | Cohésion
M S (kPa) o (°) (kPa)
2,41 46,82 59,3 32,7

Tableau 3 : Caractéristiques de la droite de rupture de la GNT de Poulmarch.
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c - Le sable de Missillac

Quatre essais monotones ont été réalisés a une teneur en eau w = 11% avec I’application
d’une contrainte radiale de 0, 10, 20 et 50 kPa. La droite de rupture du matériau est
représentée sur la figure 2.

w=11%
(])'=41.1° - ¢ = 13.4kPa

300

250 -

200

150 -

q (kPa)

q=1,68p +25.86

100

0 50 100 150
p (kPa)

Figure 2 : Droite de rupture du sable de Missillac.

2.2.2 Essais triaxiaux cycliques pour ’étude du comportement réversible

Cette partie présente les essais triaxiaux a chargements répétés sur la grave non traitée des
Maraicheéres, la grave non traitée de Poulmarch et le sable de Missillac. L’objectif de ces
essais est d’étudier le comportement réversible de ces matériaux sous chargements
cycliques.

La procédure d’essai utilisée pour I’étude du comportement réversible est réalisée en deux
étapes :

- un conditionnement est appliqué a I’éprouvette afin de simuler les conditions réelles de
mise en place. Celui-ci consiste a appliquer 20000 cycles de chargement sous un chemin de
contrainte Ag/Ap=2 afin de stabiliser les déformations permanentes et d’étudier
uniquement le comportement réversible.

- pendant la deuxiéme étape, I’échantillon est soumis a différents chemins de contraintes
successifs. Chaque chargement est appliqué pendant 100 cycles. Les déformations
réversibles de I’éprouvette sont mesurées au cours du 100°™ cycle.
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a - La grave non traitée des Maraicheéres

En fin du conditionnement de 20000 cycles, le matériau est soumis a 200 cycles de
chargements répétés selon 5 chemins différents. Les chemins de contraintes appliqués, dans
le plan (p,q), sont présentés sur la figure 3.
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500
400 / n
:‘; 300 X
//K /Ié e
200 + q/p=1
—&—q/p=1.5
F —X—q/p=2
100 s
0 4 ® O & Droite de rupture
0 50 100 150 200 250 300 350 400 450
p(kPa)

Figure 3 : Les chemins de contraintes appliqués sur la GNT des Maraichéres.

Sur les figures 4 et 5 sont présentés les résultats expérimentaux des variations des

déformation volumiques et de cisaillements pour w = 4% et w = 5%.
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Figure 4 : L’évolution des déformations volumiques et de cisaillements pour w = 4% (GNT des

Maraicheéres).

103




Chapitre III. Interprétation des essais triaxiaux

a chargements répétés a paliers, détermination des parameétres du modéle et validation
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Figure 5 : L’évolution des déformations volumiques et de cisaillements pour w = 5% (GNT des

Maraichéres).

Sur les figures 4 et 5, on constate que :

- le comportement dépend fortement de la pression p et du taux de contrainte Aq/Ap.

- la déformation volumique diminue avec I’augmentation du chemin de contrainte Aq/Ap .
Pour w= 4%, les déformations volumiques restent toujours positives qui expliquent que le
comportement reste toujours contractant. Pour la teneur en eau de 5%, les déformations

volumiques sont positives pour les faibles chemins de contraintes. Elles deviennent
négatives pour Aq/Ap=2 et Aq/Ap=2.5. Ceci se traduit par un comportement dilatant.

- les déformations de cisaillement sont positives pour les chemins de contrainte 3 Aq/Ap
élevé, et négatives pour les chemins de contrainte 2 Aq/Ap=0 et Aq/Ap=1 pour les deux

teneurs en eau. Pour le chemin de contrainte Aq/Ap=0, qui représente un chargement
isotrope, les valeurs négatives de la déformation de cisaillement ¢, =§( €| — €3 ) indiquent

que le comportement est anisotrope (€3 >¢€; ), sous un chargement isotrope.

b - La grave non traitée de Poulmarch

En fin du conditionnement de 20000 cycles, le matériau est soumis a 200 cycles de
chargements répétés selon 6 chemins différents. Les chemins de contraintes appliqués, dans
le plan (p,q), sont présentés sur la figure 6.
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Figure 6 : Les chemins de contraintes appliqués sur la GNT de Poulmarch.

Les figures 7a et 7b présentent les variations des déformations volumiques et de cisaillement

en fonction de la contrainte moyenne.
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Figure 7 : L’évolution des déformations volumiques et de cisaillements pour w =4% (GNT de

Poulmarch).
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Sur la figure 7, on remarque que les déformations volumiques et de cisaillement dépendent
également du chemin de contraintes Aq/Ap. Les mémes remarques que dans la GNT des

Maraicheres sont constatées pour la GN'T de Poulmarch.

L’augmentation du chemin de contrainte Aq/Ap engendre une diminution des
déformations volumiques, mais celles ci restent toujours positives (comportement
contractant). Sous un chargement isotrope Aq/Ap =0, les déformations de cisaillement
sont négatives, ce qui conduit a ’existence de déformations anisotropes (q =0 et £q <0).

¢ - Le sable de Missillac

Les essais pour I’4tude du comportement réversible du sol débutent avec un
conditionnement de 10000 cycles, au lieu de 20000 cycles utilisés habituellement pour la
GNT. Le matériau est soumis a 100 cycles de chargement répétés selon 5 chemins
différents. Les chemins de contraintes appliqués, dans le plan (p,q), sont présentés sur la
figure 8.
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) / /(/‘/ - /-//.
60 / /X/ /./
40 / ////.//
) W

q(kPa)

p(kPa)

Figure 8 : Les chemins de contraintes appliqués sur le sable de Missillac.

Les figures 9a et 9b présentent les variations des déformations volumiques et de cisaillement
en fonction de la contrainte moyenne.
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Figure 9 : L’évolution des déformations volumiques et de cisaillements pour w =11% (sable de
Missillac).

Sur la figure 9, on remarque que les déformations volumiques et de cisaillement dépendent
également du chemin de contraintes Aq/Ap. Les déformations volumiques diminuent
lorsque le chemin de contrainte augmente, mais restent toujours positives (comportement
contractant). Les déformations de cisaillement sont négatives pour le cas d’un chargement
isotrope (Aq/Ap =0). Ceci conduit a l’existence de déformations anisotropes (q=0 et
£q <0) sous un chargement isotrope.

2.2.3 Essais de déformations permanentes

2.2.31 Procédure d’essai

L’objectif des essais de déformations permanentes est de déterminer le taux de cumul des
déformations permanentes d’un matériau soumis 4 un grand nombre de cycles de
chargement. La procédure d’essai, selon la norme NF P 98-235-1, utilisée pour caractériser
les déformations permanentes des graves non traitées au triaxial a chargements répétés,
consiste a réaliser un grand nombre de cycles de chargement (10° et plus), avec un seul
niveau de contraintes.

Dans les chaussées, le matériau est soumis & une histoire de chargements complexes et variés
dus a la phase initiale de construction, au trafic, aux variations des conditions climatiques.
Une telle démarche d’essais nécessite la réalisation d’un nombre important d’essais
triaxiaux a différents niveaux de contraintes. En plus de la lourdeur des essais, cette
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procédure consomme énormément de temps et de matériaux. La dispersion des résultats
expérimentaux est alors plus importante, ce qui complique leurs exploitations.

Une procédure d’essais triaxiaux a chargements répétés a paliers, utilisée pour ’étude des
déformations permanentes des graves non traitées, a été mise au point au LRPC de
Bordeaux [Gidel (2001)]. Cette procédure consiste a soumettre I’éprouvette a différents
niveaux de contraintes cycliques successifs a amplitude croissante, avec un chemin de
contrainte Aq/Ap constant. Ceci permet de réduire largement le nombre d’essais a réaliser
et de diminuer la dispersion expérimentale, puisque les résultats expérimentaux sont
obtenus sur la méme éprouvette.

Gidel [Gidel (2001)] fait I’approximation suivante : pour chaque palier de chargement, le
matériau ne garde en mémoire que le niveau de déformation atteint. Ceci n’est vrai qu’avec
des paliers réalisés suivant le méme chemin de contraintes Aq/Ap.

2.2.3.2 Programme d’essais

a - La grave non traitée des Maraicheres

Pour chaque teneur en eau, trois essais triaxiaux a chargements répétés a paliers selon les
chemins de contraintes Aq/Ap de 1, 2 et 2.5 sont réalisés. Chaque essai est réalisé avec 4

paliers de chargement d’une durée de 50000 cycles. Les chemins de contraintes étudiés ainsi
que tous les niveaux de contraintes appliqués sont regroupés et représentés ci apres.

900

——q/p=1
800 —  ——q/p=2

—A—q/p=25 /
700 1| q/p

e droite de rupture a 4% /
600 +— e (roite de rupture a 5% A

q (kPa)

0 50 100 150 200 250 300 350
p (kPa)

Figure 10 : Chemins de contraintes appliqués dans ’essai de déformations permanentes (GN'T des

Maraicheéres).
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b - La grave non traitée de Poulmarch
Pour la GNT de Poulmarch, 5 essais triaxiaux selon le rapport de contrainte Aq/Ap de 1,

1.5, 2, 2.5, 3 sont réalisés. Chaque essai comporte 4 paliers de chargement d’une durée de
20000 cycles. Les essais a Aq/Ap=1 et Aq/Ap =3 comportent 3 paliers de chargement de

20000 cycles. Les niveaux de contraintes appliqués sont récapitulés sur la figure 11.
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—¥—qlp=3
800 | e Droite de rupture /
600 ////J
400 ‘/(

200 %/‘///
0 ;
0 100 2

00 300 400 500 600
p (kPa)

q (kPa)

Figure 11 : Chemins de contraintes appliqués dans I’essai de déformations permanentes (GNT de

Poulmarch).

¢ - Le sable de Missillac

Quatre essais triaxiaux a chargements répétés a paliers sont réalisés, avec des rapports de
contraintes Aq/Ap de 1, 1.5, 2, 3. Chaque essai comporte 5 paliers de chargements a
I’exception de I’essai @ Aq/Ap=1 et 2 Aq/Ap =3, qui comporte 4 paliers de chargement.
Tous les essais ont une durée de 10000 cycles. Les niveaux de contraintes appliqués sont
donnés sur la figure 12.
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Figure 12 : Chemins de contraintes appliqués dans ’essai de déformations permanentes (sable de
Missillac).

3 Résultats expérimentaux

3.1 La grave non traitée des Maraicheres

Les figures 13 et 14 montrent les résultats d’essais triaxiaux a chargements répétés réalisés
sur la grave non traitée des Maraichéres 4 w=4% et w=5%. L’évolution des déformations
permanentes axiales, pour chaque palier, est caractérisée par une augmentation rapide lors
des premiers cycles de chargement, suivie par une stabilisation progressive. La stabilisation
est atteinte pour des faibles niveaux de contraintes (pendant les deux premiers paliers de
chargements). Cette stabilisation est plus importante a la teneur en eau de 4% qu’a 5%.
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Figure 13 : Evolution des déformations permanentes axiales en fonction du nombre de cycles de

chargements, w=4%.
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Figure 14 : Evolution des déformations permanentes axiales en fonction du nombre de cycles de

chargements, w=5%.
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3.1.1 Influence de la teneur en eau

L’influence de la teneur en eau dépend fortement du niveau de contraintes appliquées. Pour
des faibles niveaux de contraintes, en général les deux premiers paliers de chargement, les
déformations permanentes sont identiques pour les deux teneurs en eau. Pour des niveaux
plus élevés et particulierement pour Aq/Ap de 2 et 2.5, les déformations permanentes

augmentent plus rapidement lorsque la teneur en eau est plus importante.

3.1.2 Evolution des déformations permanentes en utilisant le concept de ’état limite

Dans le dimensionnement des chaussées, une structure en service est soumise a un nombre
de cycle de chargements de I’ordre de 10" - 10*°. Pendant les essais de déformations
permanentes, le nombre de cycles de chargements est limité a 50000, pour chaque palier de
chargement.

A partir de ces remarques et selon Dawson [Dawson et al (2003)], trois domaines

d’évolution des déformations permanentes en fonction du nombre de cycles sont
identifiés (Chapitre II):

- domaine A : le taux de déformation permanente A} /AN diminue rapidement jusqu’a ce

qu’il atteigne I’état stabilisé aprés un certain nombre de cycles de chargement (adaptation
ou accommodation). Le comportement stabilisé devient purement élastique.

- domaine B ou intermédiaire : dans ce domaine, le taux de déformation permanente par
cycle diminue progressivement, et devient constant. Bien que la réponse du comportement
ne soit pas entiérement élastique, les déformations permanentes sont acceptables. Pour un
grand nombre de cycles de chargements, le matériau peut atteindre la rupture.

- domaine C: quand le taux de déformations permanentes augmente rapidement, les
déformations permanentes ne se stabilisent pas, et conduisent a une rupture du matériau.

Les figures 15 et 16 montrent ’évolution des taux de déformations permanentes Ae} / AN

par cycle de chargement, en fonction de la déformation permanente axiale totale €, pour
les deux teneurs en eau (w=4% et w=5%) et pour le chemin de contrainte Aq/Ap=2.5.

On remarque alors :
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a - Pour la teneur en eau w=5% :

- Ae f /AN diminue progressivement, pour atteindre une valeur finale de 10® par cycle ou

1% pour un million de cycles. Pour ces niveaux de contraintes, le comportement devient
stable aprés un certain nombre de cycles de chargement. Le comportement stabilisé est
décrit par une adaptation ou une accommodation. Dans ces conditions, ce comportement
est toléré dans le dimensionnement des chaussées souples avec des déformations
permanentes totales suffisamment petites.

pour les niveaux de contraintes élevés (dernier palier), Aef/AN diminue lentement

pendant les premiers cycles de chargements par comparaison au premier cas. Ensuite, on
remarque une légére augmentation du taux de déformation a la fin de Pessai. La valeur
finale du taux de déformation est de 107 par cycle ou 10% pour un million de cycles, ce qui
est important en terme d’orniérage. Pour ces niveaux de contraintes, les déformations
. . . i
permanentes ne se stabilisent pas, et conduisent a une rupture du matériau quand le
nombre de cycles devient grand. Dans les chaussées souples, ce comportement conduit 2 la
formation d’orniéres.
Coey . . 71 \
- pour le troisiéme palier, on remarque un comportement intermédiaire ou pendant les

premiers cycles de chargements, Ae} /AN diminue progressivement pour devenir constant.

La valeur du taux de déformation est significative en terme d’orniérage, et atteint une
valeur de 5.10° ou 5% pour un million de cycles. Pour ces niveaux de contraintes, 50000
cycles sont insuffisants pour obtenir un comportement stabilisé.
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Figure 15 : Taux de déformation permanente axiale en fonction de la déformation permanente
cumulée, w = 5% et Aq/Ap =2.5 (GNT des Maraichéres).
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b - Pour la teneur en eau w=4% :
On remarque une diminution progressive du taux de déformation permanente par cycle de
chargement Ae{ /AN, pour atteindre une valeur finale de 10* ou 1% pour un million de

cycles de chargements, pour les différents paliers. Dans ce cas, le comportement devient
stable aprés un certain nombre de cycles de chargement.

0,1
v/
=== palier 1
==@==palier 2
0,01 palier 3 ]

0 \ ==t==palier 4

o

>

o

N

2 0001 4

4

<

o

@

<

0,0001 &
0,00001 T T
0 20 40 60 80 100
&(10)

Figure 16 : Taux de déformation permanente axiale en fonction de la déformation permanente
cumulée, w = 4% et Aq/Ap =2.5 (GNT des Maraicheéres).

3.2 La grave non traitée de Poulmarch

Les figures 17 et 18 présentent ’évolution des déformations permanentes en fonction du
nombre de cycles de chargement. On remarque une augmentation rapide des déformations
permanentes au début des paliers, suivis d’une stabilisation progressive. L’évolution des
déformations dépend fortement du chemin de contraintes Aq/Ap suivi. Les courbes des
déformations permanentes axiales montrent que les déformations augmentent rapidement
lorsque Aq/Ap augmente. Pour des valeurs faibles de Aq/Ap (1,1.5 et 2), on remarque une

stabilisation quasi- compléte des déformations permanentes. En revanche, pour des valeurs
plus élevées de Aq/Ap (2.5 et 3), il n’y a plus de stabilisation pour les deux derniers paliers.
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Figure 17 : Evolution des déformations permanentes axiales en fonction du nombre de cycles de
chargements (GNT de Poulmarch).
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Figure 18 : Evolution des déformations permanentes axiales en fonction du nombre de cycles de
chargements (GNT de Poulmarch).
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3.2.1 Evolution des déformations permanentes en utilisant le concept de ’état limite
La figure 19 montre I’évolution du taux de déformation permanente axiale Aef /AN, en

fonction de la déformation permanente axiale totale &!’, pour le chemin de contraintes

Aq/Ap =2.5. On remarque trois domaines de comportements :

- domaine A (les deux premiers paliers de chargements): Ael /AN diminue

progressivement, pour atteindre une valeur finale entre 107 et 10° par cycle. Dans ce cas, les
déformations permanentes se stabilisent aprés un certain nombre de cycles de chargements.
Ce comportement stable est décrit soit par une adaptation ou une accommodation.

- domaine C (le dernier palier) : le taux de déformations par cycle diminue lentement, puis
commence a augmenter légérement. Dans ce cas, les déformations permanentes ne se
stabilisent pas et conduisent a une rupture du matériau.

- domaine B ou intermédiaire (le troisiéme palier) : Ael’ /AN diminue progressivement

puis devient constant. Les déformations permanentes continuent 4 augmenter, avec un taux
trés faible sans atteindre une stabilisation compléte.
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Figure 19 : Taux de déformation permanente axiale en fonction de la déformation permanente

cumulée, Aq/Ap = 2.5 (GNT de Poulmarch).
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3.3 Le sable de Missillac

Sur la figure 20, on montre I’évolution des déformations permanentes axiales issue des
essais triaxiaux a chargements répétés sur le sable de Missillac. On remarque une
stabilisation quasi totale pour tous les chemins de contraintes et tous les paliers de
chargements. Pour l’essai a Aq/Ap =3, le dernier chargement a été interrompu pour ne pas
endommager les différents capteurs équipant I’éprouvette. Pour le dernier palier, le niveau
de contrainte était treés proche de la droite de rupture du matériau. Cela montre que la
rupture est atteinte au cours des premiers milliers de cycles.
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Figure 20 : Evolution des déformations permanentes axiales en fonction du nombre de cycles de

chargements (sable de Missillac).

3.3.1 Evolution des déformations permanentes en utilisant le concept de I’état limite
La figure 21 montre I’évolution du taux de déformation permanente axiale Aef /AN, en

fonction de la déformation permanente axiale totale €, pour le chemin de contraintes

Aq/Ap =3. Comme pour les deux graves non traitées, on constate qu’il existe deux

domaines de comportement :

- domaine A (les trois premiers paliers de chargements), on remarque une diminution
progressive de Ae{ / AN, pour atteindre une valeur finale entre 10 et 10° par cycle. Dans

ce cas, les déformations permanentes se stabilisent aprés un certain nombre de cycles de
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chargements. Ce comportement stable est décrit soit par une adaptation ou une
accommodation.

- domaine C (le dernier palier), on remarque une tres légére diminution ou presque quasi
stable du tau de déformation par cycle. Dans ce cas, les déformations permanentes ne se

stabilisent pas, et conduisent a une rupture du matériau au cours des premiers milliers de
cycles.
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Figure 21 : Taux de déformation permanente axiale en fonction de la déformation permanente
cumulée, Aq/Ap =3 (sable de Missillac).

4 Prédiction du comportement réversible avec le modé¢le
de Boyce anisotrope

Afin de mieux apprécier I’effet de I’anisotropie, le modele d’élasticité non linéaire de Boyce
anisotrope (voir chapitre II) est utilisé. Ce modéle a été calé sur les résultats d’essais

triaxiaux a chargements répétés pour I’étude du comportement résilient [Hornych (2003),
2005)].
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4.1 Grave non traitée des Maraichéres

Les valeurs des parameétres du modéle de Boyce anisotrope obtenues pour la GNT des
Maraichéres, pour I’ensemble des essais, sont données dans la tableau 4 [Hornych (2005)].
On remarque que ce modéle conduit a des résultats trés satisfaisants pour les deux teneurs
en eau, avec des coefficients de corrélation entre 0,76 et 0,85. On observe également que le

comportement élastique est fortement anisotrope, avec des valeurs du coefficient
d’anisotropie ¥ entre 0,26 et 0,58.

Paramétres du modéle de Boyce anisotrope Coefficient de
¢ati
K. (MPa) | G. (MPa) n Y correHon
w = 4% 22,2 39,5 0,369 0525 0,85
w = 5% 28,4 16,7 0,397 0,249 0,76

Tableau 4 : Valeurs des paramétres du modéle de Boyce anisotrope [Hornych (2005)].

Sur les figures 22 et 23, sont représentées les ajustements obtenus avec le modéle de Boyce
anisotrope pour la teneur en eau w = 4%. Les ajustements obtenus sont assez satisfaisants.
L’évolution des déformations volumiques est bien décrite par le modéle pour les chemins
de contrainte a2 Aq/Ap faible. Cependant, pour les chemins de contraintes 3 Aq/Ap élevé,
les ajustements sont moins proches du comportement obtenu lors des essais. Pour les
déformations de cisaillements, le modéle de Boyce anisotrope conduit & un ajustement assez
s/ M Y
proche de I’évolution obtenue expérimentalement.

Le modele décrit assez bien l’effet de la contrainte moyenne p, du chemin de contrainte

Aq/Ap ainsi que effet des valeurs négatives des déformations de cisaillements dues a

Pani .
anisotropie.
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Figure 22 : Ajustement des déformations volumiques avec le modéle de Boyce anisotrope, w = 4%
(GNT des Maraicheres).
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Figure 23 : Ajustement des déformations de cisaillements avec le modéle de Boyce anisotrope,
w=4% (GNT des Maraicheres).
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4.2 Grave non traitée de Poulmarch

Les valeurs des paramétres du modeéle de Boyce anisotrope obtenues pour la GNT de
Poulmarch, sont données dans le tableau 5 [Hornych (2003)]. On remarque que ce modeéle
conduit a des résultats satisfaisants avec un coefficient de corrélation de 0,859.

Paramétres du modele de Boyce anisotrope Coefficient de
/1 :
K. (MPa) | G. (MPa) 1 Y correlation
w = 4% 35,714 69,159 0,252 1,037 0,859

Tableau 5. Valeurs des parameétres du modéle de Boyce anisotrope [Hornych (2003)].

Sur les figures 24 et 25, sont représentées les ajustements obtenus avec le modéle de Boyce
anisotrope. Les ajustements obtenus sont trés satisfaisants.

L’évolution des déformations volumiques et de cisaillements est bien décrite avec le modele
de Boyce anisotrope, et pour tous les chemins de contrainte. Comme pour la grave des
Maraicheéres, le modele décrit assez bien ’effet de la contrainte moyenne p, du chemin de
contrainte Aq/Ap ainsi que l’effet des valeurs négatives des déformations de cisaillements

dues a ’anisotropie.
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Figure 24 : Ajustement des déformations volumiques avec le modéle de Boyce anisotrope, w = 4%
(GNT de Poulmarch).
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Figure 25 : Ajustement des déformations de cisaillements avec le modéle de Boyce anisotrope, w =
4% (GNT de Poulmarch).

4.3 Sable de Missillac

Dans le tableau 6 [Hornych (2003)], sont représentées les valeurs des paramétres du modéle
de Boyce anisotrope. Ce modeéle, qui permet de simuler la réponse anisotrope du matériau,
donne des résultats trés satisfaisants avec un coefficient de corrélation de 0,9.

Paramétres du modéle de Boyce anisotrope Coefficient de
¢ati
K. (MPa) | G. (MPa) n Y correHon
w = 11% 24,2 29,9 0,514 0,638 0,903

Tableau 6. Valeurs des paramétres du modéle de Boyce anisotrope [Hornych (2003)].

Les ajustements obtenus avec le modeéle de Boyce anisotrope sont représentés sur les figures
26 et 27. On remarque que ce modele conduit a des résultats trés proches du comportement
obtenu lors des essais triaxiaux pour tous les chemins de contraintes. Comme pour les
résultats obtenus pour la GNT, l’effet de la contrainte moyenne p, du chemin de contrainte
Aq/Ap . Les valeurs négatives des déformations de cisaillements dues a ’anisotropie sont

bien décrites par le modéle de Boyce anisotrope.
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Figure 26 : Ajustement des déformations volumiques avec le modéle de Boyce anisotrope (sable de

Missillac).
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Figure 27 : Ajustement des déformations de cisaillements avec le modeéle de Boyce anisotrope (sable
de Missillac).
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5 Détermination des parameétres de Drucker Prager

A partir des essais triaxiaux monotones de rupture, les paramétres de Drucker Prager (la

position du sommet du cone d’élasticité sur I’axe isotrope p~ et I’angle d’ouverture du céne
d’élasticité y dans le plan (p, g)), sont ainsi déterminés.

Le paramétre p est égal A la pression correspondant a I’intersection de la droite de rupture
avec ’axe des contraintes isotropes. L’angle d’ouverture du cone d’élasticité de Drucker
Prager est pris de maniére a avoir un domaine d’élasticité initial réduit (10° pour
Aq/Ap=2). Les valeurs de ces paramétres, pour l’ensemble des matériaux, sont

récapitulées dans le tableau 7.

Matériau Teneureneau | p (kPa) v (°)
w=4% 40,09 15
La GNT des Maraichéres
w=5% 24,6 15
La GNT de Poulmarch w=4% 15 15
Le sable de Missillac w=11% 12,8 15

Tableau 7 : Paramétres de Drucker Prager.

6 Détermination des parameétres plastiques

6.1 Détermination des parameétres du modele empirique de Hornych

Pour décrire I’évolution des déformations permanentes axiales en fonction du nombre de
cycles N, la norme de ’essai triaxial a chargements répétés (NF P 98-235-1), propose la
relation suivante [Hornych (1993)] :

-B
PNy =al1-| N
el(N)=Al1 [100] (ITL. 1)

Cette relation suppose que la déformation permanente € tend vers une limite finie A pour

un nombre de cycle N infini. B représente la vitesse pour laquelle la déformation
permanente tend a se stabiliser.
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Etant donné que ’approche utilisée décrit les déformations permanentes a I’état limite dans
le cas de I’adaptation ou de 'accommodation, I'identification des paramétres plastiques se
fait en utilisant les déformations permanentes a 1’état stabilisé et le paramétre B des essais
triaxiaux a chargements répétés. Ces paramétres correspondent aux paramétres A et B du
modéle de Hornych.

La démarche suivi pour la détermination des paramétres du modeéle de Hornych consiste a
déterminer les parameétres A et B pour chaque palier de chargement, et pour lequel la
corrélation avec les points expérimentaux est la plus grande.

On a représenté, sur les figures 28, 29 et 30, un exemple de I’ajustement obtenu avec la loi
précédente, pour chaque palier de chargement, et pour les rapports de contraintes Aq/Ap
de 2.5 pour la grave des Maraichéres a la teneur en eau de 4% et de 2 pour la grave de
Poulmarch et le sable de Missillac.

On remarque que cette loi décrit assez bien les résultats expérimentaux des différents essais.
On précise que les paliers dont la stabilisation n’est pas atteinte, a cause d’un nombre de
cycles insuffisant, ne seront pas pris en compte. Rappelons que seule une stabilisation par
adaptation ou accommodation est considérée dans I’approche adoptée, ce qui explique que
le phénomene du rochet ne peut pas apparaitre. On verra par la suite que le nombre des
paliers de chargement a un role important dans la détermination des parameétres.
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Figure 28. Calage du modéle de Hornych sur les déformations permanentes axiales : Aq/Ap=2.5,
w=4% (GNT des Maraicheres).
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Figure 29. Calage du modéle de Hornych sur les déformations permanentes axiales : Aq/Ap =2
(GNT de Poulmarch).

180
160
=5 @ =8 s s - ssa
140
120 I
$~ 100
o
:': 80 -5 G =8 & =5 & - =ss
o) R e
60
- - s ;s
40 f L—"—-—'
W & Essai
20 . L]
—a— Calage avec le modéle de Hornych
0 T T T T T
0 20000 40000 60000 80000 100000 120000

Nombre de cycles N

Figure 30. Calage du modéle de Hornych sur les déformations permanentes axiales : Aq/Ap =2
(sable de Missillac).
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6.2 Détermination du module d’écrouissage

Le module d’écrouissage est déterminé & partir du calage du modéle sur les résultats d’essais
triaxiaux a chargements répétés. Une procédure pour la détermination de ce paramétre est
développée. Elle comprend deux étapes :

- les paramétres A et B du modéle de Hornych sont déterminés, pour chaque palier de
chargement ;
- ensuite, le module H est calculé pour chaque valeur de A en utilisant I’approche adoptée.

A partir des valeurs calculées de H, une régression linéaire du module d’écrouissage est
obtenue, en fonction du chargement et de I’état de contrainte initial (figure 31).

qa

min
Y Qmin “"&'"

Figure 31 : Définition de L ;, et L.

Sur les figures 32, 33, 34 et 35 sont représentées les lois d’évolution du module d’écrouissage

L ; .. ., L.
H dans le plan Log{ﬂ.ﬂ} Log[pm—m} . La variation linéaire de Log{i.ﬂ}
pa L Ap pa L
avec Log[pAﬂ} donne une relation de la forme suivante :
P
L. .
Log[ﬂ.ﬂ} =b+ a.Log{pm—m} (IIL. 2)
pa L Ap

avec : p, est la pression de référence égale a 100kPa.
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La loi d’évolution du module d’écrouissage s’écrit de la maniére suivante :

L in )
H=10", — [ Pmin | (IIL. 3)
L min Ap
48
- q/p:]
46 | = q/p=2 2
A q/p=2.5 y=0,.8201x +4,8796

R2=1-(q/p=1
i @p=1 R

» / /
-~ y=1201Ix +4.,8156
R2=0,994 - (q/p =2.5)
4 ///
38 /

LOg[(H/pa)’(Lmin/L)]

3.6 = y=09341x +4,7281
R2=0.9928 - (q/p =2)
34 T T T T T T
-14 -12 -1 08 06 04 02 0

Log(p,,;,/Ap)

Figure 32 : L’évolution du module d’écrouissage H, w=4% (GN'T des Maraichéres).
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£ 35 o
<)
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Figure 33 : L’évolution du module d’écrouissage H, w=5% (GNT des Maraichéres).
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Log[(H/pn),(Lmin/L)]
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Figure 34 : L’évolution du module d’écrouissage H (GNT de Poulmarch).

Log[(H/pa).(Lnin/L)]

4,5
y =1,2814x +4,8603
3 y =0,9935x +4,8574 =0,9667 (¢/p = 1.5)
] R2=0,9904 (¢/p = 1)
. /
3,9
3,7 -
3,5
Ay = 1,5076x +4,6932 y = 1,8038x +4,1752
R2 =0,9628 (g/p =2) R2=0,9981 (g/p = 3)
3,3
-1,2 -1 -0,8 -0,6 -0,4 -0,2

Log(p,,../AP)

Figure 35 : L’évolution du module d’écrouissage H (sable de Missillac).
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6.2.1 Détermination des paramétres a et b de la loi d’évolution de H

La figure 36 représente I’évolution du paramétre a et b en fonction du rapport de
contrainte Aq/Ap, pour la grave des Maraichéres 2 4%. On constate une évolution
bilinéaire des paramétres a et b. Le changement de pente de ces évolutions correspond au
rapport de contrainte Aq/Ap=2 pour la grave des Maraichéres. Cette valeur est égale 4 2.24

pour la grave de Poulmarch et a 1.7 pour le sable de Missillac (voir annexe I pour la GNT
des Maraichéres a 5%, GNT de Poulmarch et le sable de Missillac).

1,4 4,92
a=0,5342(Ag/Ap) - 0,1343

2_
0 R>=1 (Aq/Ap>2) R 488
’ b =0,175(Aq/Ap) + 4,3781
484 R’=1(Ag/Ap>2) |
1 \ Vs

- / 4.80

=
0,8

476 1, -0,1515(Ag/Ap) + 5,0311
a=0,1139(Ag/Ap) + 0,7062 R?= 1 (Ag/Ap<2)
06— R=-1@gpp)
=1 (Ag/Ap<2) 4,72
0.4 : : : : 4,68 : : : : ‘
05 1 1.5 2 25 3 0 05 1 1.5 2 25 3
Aq/Ap Aq/Ap
1 - paramétre ‘@’ 2 - paramétre ‘b’

Figure 36 : Variation des paramétres de la loi de H en fonction de Aq/Ap, w=4% (GNT des

Maraicheres).

6.3 Détermination du parameétre B

Comme pour le module d’écrouissage, une procédure est développée pour la détermination
du paramétre B. Le calage du modéle empirique de Hornych sur les résultats d’essais
triaxiaux permet de déterminer le paramétre B pour chaque palier de chargement. On a
4 4 M : /7 0 ° \ : : 4
supposé une évolution linéaire du paramétre B en fonction du chargement appliqué et de
’état de contrainte initiale (figure 31). Les figures 37, 38, 39 et 40 montrent I’évolution du

Ly - . .
parameétre B dans le plan | B .ﬂ,prAnA , pour les trois matériaux. On constate que le

coefficient de corrélation pour tous les chemins de contraintes est supérieur a 98%.

La loi d’évolution du parameétre B est alors donnée par la relation suivante :

d+c, Pmin (IIL 4)

min p

B=
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Figure 37 : L’évolution du parameétre B, w = 4% (GNT des Maraichéres).
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Figure 38 : L’évolution du parameétre B, w = 5% (GNT des Maraichéres).
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Figure 39. L’évolution du paramétre B (GNT de Poulmarch).
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Figure 40. L’évolution du paramétre B (sable de Missillac).
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6.3.1 Détermination des paramétres c et d de la loi d’évolution de B

La méme démarche suivie pour la détermination des parameétres a et b de la loi d’évolution
du module d’écrouissage est appliquée pour obtenir les paramétres ¢ et d de la loi
d’évolution du paramétre B.

En absence de lois concernant la détermination du parametre B, les lois d’évolutions des

paramétres c et d sont choisis linéaires par morceaux en fonction du rapport de contraintes
Aq/Ap. Sur la figure 41, on montre la variation des parameétres ¢ et d en fonction de

Aq/Ap pour la grave des Maraichéres a w=4% (voir annexe II pour la GNT des
Maraichéres a 5%, GNT de Poulmarch et le sable de Missillac).

0,1 0,005
¢=0,0247(Aq/Ap) +0.0338 d =‘0’OZ°3(A‘4’AP> +0,0072
0,09 R®=1(aa/Ap>2) 0,004 R, R*=1(a0/2p2)

0,08 0,003 \
/ - |

o 0,07 / 0,002

0,06 0,001

0 d =-0,0025(Aq/Ap) +0,0063
0,05 / ¢=0,0389(Aq/Ap) +0,0054 | R*=1(Aq/Ap>2)
R”=1(Aq/AP<2)
0.04 -0,001
o 1 ) ; 0 1 2 3
AQ/Ap AG/Ap
1 - paramétre ‘¢’ 2 - paramétre ‘d’

Figure 41 : Variation des paramétres de la loi de B en fonction de Aq/Ap, w=4% (GNT des

Maraicheéres).

7 Simulation numérique des essais triaxiaux 2

chargements répétés

Nous nous proposons de simuler I’essai TCR en nous appuyant sur les lois d’évolutions
décrites précédemment. Les figures 42, 43, 44, 45 et 46 permettent de comparer le modéle
avec les résultats expérimentaux :
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- on constate que, pour la grave des Maraichéres (w = 4% et w = 5%), les résultats sont en
trés bon accord. Les courbes sont pratiquement superposées pour le chemin de contrainte
Aq/Ap=1 et pour les deux teneurs en eau. Pour les chemins de contraintes

Aq/Ap=2et2.5, les déformations permanentes issues du modéle sont trés proches de
celles des essais [Hornych et al. (2006)].

- pour la grave de Poulmarch, le modéle donne des déformations permanentes assez proches
de celles des essais pour les chemins de contraintes Aq/Ap=1,1.5¢et 2. En ce qui le chemin

de contrainte Aq/Ap =2.5, les déformations permanentes issues du modéle sont en bonne
concordance avec les résultats expérimentaux a ’exception du quatriéme palier ou elles sont
sous-estimées. Cela peut étre expliqué par le fait qu'on a pas atteint la déformation
permanente stabilisée, qui entrafnera une sous estimation des paramétres A et B du modéle
de Hornych. Le modéle donne des résultats satisfaisants pour le chemin de contrainte
Aq/Ap =3, a Pexception du dernier palier, ou le modeéle sous estime les déformations

permanentes.

- pour le sable de Missillac, les courbes issues du modele et celles de ’essai sont assez
confondues pour tous les chemins de contraintes a ’exception des deux derniers paliers des
chemins de contraintes Aq/Ap=1.5et2. Le modéle donne des résultats légérement

supérieurs pour le quatriéme palier des chemins de contraintes Aq/Ap=1.5et2. En

revanche, il a tendance a sous-estimer les déformations pour le dernier palier.
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Figure 42 : Comparaison entre la réponse du modeéle et les résultats d’essais TCR, w=4% (grave des
Maraichéres) [Hornych et al. (2006)].
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Figure 43 : Comparaison entre la réponse du modéle et les résultats d’essais TCR, w=>5%, (grave des
Maraicheres) [Hornych et al. (2006)].
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Figure 44 : Comparaison entre la réponse du modéle et les résultats d’essais TCR (grave de
Poulmarch) [Allou et al. (2007)].
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Figure 45 : Comparaison entre la réponse du modéle et les résultats d’essais TCR (grave de
Poulmarch) [Allou et al. (2007)].
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Figure 46 : Comparaison entre la réponse du modéle et les résultats d’essais TCR (sable de Missillac)
[Allou et al. (2007)].
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8 Influence du nombre de paliers de chargements et les

chemins de contraintes sur la réponse du modele

Afin d’apprécier la sensibilité du modéle a la variabilitdé du nombre de paliers de

chargements et des chemins de contraintes, des simulations d’essais triaxiaux a chargements
4 o4 1./ 4 N4 : : \

répétés ont été réalisées, en faisant varier ces deux paramétres.

Une premieére étude est réalisée sur le sable de Missillac en faisant varier le nombre de
paliers de chargements des chemins de contrainte Aq/Ap=1.5 et Aq/Ap=2. Les

prédictions obtenues avec le modéle pour les chemins de contrainte Aq/Ap=1,1.5,2¢t3

sont présentées en annexe III. Le tableau 8 montre les erreurs moyennes obtenues en (%),
pour chaque palier de chargement.

On remarque que les simulations réalisées avec quatre paliers ou cing paliers des chemins de
contrainte Aq/Ap=1.5 et Aq/Ap =2, montrent trés peu de différence. On constate aussi

que leffet de nombre de paliers des chemins de contrainte Aq/Ap=1.5 et Aq/Ap=2 n’a
aucune influence sur les chemins restants (Aq/Ap =1 et Aq/Ap =3).

S paliers du chemin de contrainte Aq/Ap =1,5
S paliers du chemin de contrainte Aq/Ap =2
Palier 1 Palier 2 Palier 3 Palier 4 Palier 5
Ag/Ap=1 3,35 5,27 6,82 5,50 -
Ag/Ap=1.5 7,96 7,67 5,49 9,38 8,41
Agq/Ap=2 9,23 5,85 10,49 10,92 12,88
Ag/Ap=3 1,31 7,07 2,07 - -
S paliers du chemin de contrainte Aq/Ap =1,5
4 paliers du chemin de contrainte Aq/Ap =2
Palier 1 Palier 2 Palier 3 Palier 4 Palier 5
Ag/Ap=1 3,16 5,47 6,42 5,38 -
Ag/Ap=1.5 8,86 6,80 5,81 7,90 9,78
Agq/Ap=2 4,59 7,14 8,30 11,55 -
Ag/Ap=3 1,33 6,97 3,16 - -
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4 paliers du chemin de contrainte Aq/Ap =1,5
S paliers du chemin de contrainte Aq/Ap =2

Palier 1 Palier 2 Palier 3 Palier 4 Palier 5
Ag/Ap=1 3,16 5,47 6,42 5,38 -
Ag/Ap=1.5 4,30 6,14 10,00 5,15 -
Ag/Ap=2 5,21 8,36 7,11 12,64 12,33
Ag/Ap=3 5,73 8,11 4,39 - -

Tableau 8 : Erreurs moyennes calculées (%) en fonction du nombre de paliers de chargements :
Sable de Missillac.

Une deuxiéme étude s’est portée sur les chemins de contraintes a considérer dans les lois
d’évolution du module d’écrouissage H et du parameétre B. Pour cela, des simulations
d’essais triaxiaux a chargements répétés ont été réalisées, en considérant trois chemins de
contraintes sur quatre, pour ensuite, simuler le chemin restant (voir annexe IV).

Le tableau 9 présente les simulations réalisées pour le sable de Missillac. Pour le chemin de
contrainte Aq/Ap =1, on constate que l’erreur moyenne atteinte est de 27%. Ce qui n’est

pas négligeable en terme d’erreur de simulation. Cette erreur n’est pas sensible a I’absence
des autres chemins de contraintes.

On remarque que les simulations réalisées pour les chemins de contrainte Aq/Ap=1.5 et
Aq/Ap=2,
présente une erreur de 'ordre de 20%. Une erreur de 30% est obtenue pour le chemin de
contrainte Aq/Ap=3.

montrent trés peu de différence, sauf pour le quatriéme palier. Celui ci

En conclusion de ces deux études, on constate que I’ensemble des simulations montre qu’il
faut utiliser au moins trois chemin de contraintes a trois paliers de chargements croissants.
On précise aussi que ’erreur est moindre dans le cas ol en prend en compte les chemins de
contraintes suivants : Aq/Ap=1,2et3.
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Chemins de contraintes Aq/Ap=1-1.5-2-3
Palier 1 Palier 2 Palier 3 Palier 4 Palier 5

Ag/Ap=1 | 3,35 5,27 6,82 5,50 :
Aq/Ap=15| 7,9 7,67 5,49 9,38 8,41

Aq/Ap=2 | 9,23 5,85 10,49 10,92 12,88

Aq/Ap=3 | 1,31 7,07 2,07 : :

Chemins de contraintes Aq/Ap=1-1.5-2
Palier 1 Palier 2 Palier 3 Palier 4 Palier 5

Aq/Ap=1 | 1,68 5,47 6,42 5,38 i
Aq/Ap=15| 5,11 6,73 5,80 7,87 9,77

Aq/Ap=2 | 3,58 5,98 9,60 11,76 12,24

Aq/Ap=3 | 31,89 30,43 28,39 i i

Chemins de contraintes Aq/Ap=1-1.5-3
Palier 1 Palier 2 Palier 3 Palier 4 Palier 5

Ag/Ap=1 | 1,68 5,47 6,42 5,38 :
Ag/Ap=1.5| 5,11 6,73 5,80 7,87 9,77

Ag/Ap=2 | 4,48 10,98 5,73 19,39 9,88

Aq/Ap=3 | 1,52 3,40 2,21 : :

Chemins de contraintes Aq/Ap= 1.5-2-3
Palier 1 Palier 2 Palier 3 Palier 4 Palier 5

Ag/Ap=1 | 27,96 22,03 25,38 20,00 :
Ag/Ap=1.5| 5,11 6,73 5,80 7,87 9,77

Ag/Ap=2 | 3,99 9,78 6,55 17,13 10,37

Aq/Ap=3 | 1,52 3,40 2,21 : :

Chemins de contraintes Aq/Ap=1-2-3
Palier 1 Palier 2 Palier 3 Palier 4 Palier 5

Aq/Ap=1| 3,16 5,47 6,42 5,38 :
Aq/Ap=1.5| 9,44 21,72 10,80 22,33 6,40

Ag/Ap=2 | 3,58 6,03 9,60 11,76 12,24

Aq/Ap=3 | 1,48 7,06 2,21 : :

Tableau 9 : Erreurs moyennes % calculées en fonction des chemins de contraintes : sable de
Missillac.
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a chargements répétés a paliers, détermination des parameétres du modéle et validation

9 Conclusion

Nous avons mis au point, dans le chapitre précédent, un outil de calcul numérique visant a
la prédiction des déformations permanentes des matériaux granulaires de chaussées souples
soumis 4 des chargements répétés. Dans ce chapitre, nous avons mis au point une procédure
pour I'identification des paramétres. Ensuite, le modéle a été validé sur des résultats d’essais
: : \ 4 /.7 \ : M 4
triaxiaux a chargements répétés a paliers de chargements. Pour cela, nous avons simulé les
M M M \ 4 o4 / o4 / \
essals triaxiaux a chargements répétés, et les résultats obtenus ont été comparés a ceux
obtenus expérimentalement. Nous en déduisons que les simulations obtenues sont trés
satisfaisantes.

On a vu dans la premiére partie les trois essais nécessaires pour l’identification des
parameétres du modéle :

- un essal triaxial & chargements répétés pour I’étude du comportement réversible. Le
modeéle de Boyce anisotrope a été calé sur les résultats d’essais pour déterminer ses quatre
parameétres.

- trois essais triaxiaux monotones de rupture sont nécessaires pour déterminer les
parameétres de Drucker Prager. Ils sont identifiés a partir de la droite de rupture du
matériau.

: M : M M \ 4 1./ s/ 4 :

- au moins trois essais triaxiaux a chargements répétés pour 1’étude des déformations

permanentes réalisés avec au moins trois paliers croissants de chargement et trois chemins
de contraintes sont nécessaires pour identifier les paramétres plastiques Aq/Ap =1,2 et 3.

Une procédure a été mise au point pour déterminer le module d’écrouissage H et le
parametre d’évolution de la profondeur d’orniére en fonction du nombre de cycle B. On
abouti & deux formulations du module d’écrouissage et du parameétre B en fonction du
chargement appliqué et de I’état de contrainte initial. A partir de ces lois d’évolution, des
parametres d’élasticité et de Drucker Prager, les simulations des essais triaxiaux a
chargements répétés ont été réalisées. Nous avons comparé nos résultats a ceux obtenus
expérimentalement, qui sont tres satisfaisants pour les trois matériaux testés et pour chaque
teneur en eau. Ces matériaux sont utilisés en couche d’assise et sol support de chaussées
souples dans le manége de fatigue du LCPC, et pour la modélisation par éléments finis dans
le chapitre suivant.
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Chapitre IV

Modélisation structurelle de Porniérage des chaussées
souples

1 Introduction

Le présent chapitre se propose de mettre en évidence numériquement la méthode de calcul
exposée au chapitre 2, en s’appuyant sur le code de calcul par éléments finis CAST3M
[CAST3M (2005)], et de déterminer I’évolution de lorniére en fonction du nombre de
cycles de chargements et a I’état limite, pour une structure de chaussée étudiée sur le
manege de fatigue du LCPC [Hornych (2005)].

Le manége de fatigue a été développé au LCPC de Nantes (figure 1), pour 1’étude

S N 4 N /12,72 \
expérimentale et en vraie grandeur des chaussées sous trafic lourd accéléré. Le manége est
une installation de 750 kW, formée d’une tourelle centrale et de quatre bras a I'extrémité,
auxquels peuvent étre fixées des charges roulantes (roues de poids lourds), de configurations
variables : roues simples ou jumelées sur essieu simple ou tandem, et roues simples sur
essieux tridem. Grice a la longueur des bras (20m), la vitesse de déplacement des charges
peut atteindre 100 km/h. Pour un essai d’orniérage, la vitesse des charges est de 6,5
rotations/min (47km/h) et autour de 15 000 charges sont appliquées chaque jour sur une
chaussée circulaire (10 heures de fonctionnement/jour, a la température extérieure). Un

\ . RN . . o
systéme original de suspension a faible raideur permet de controler les charges appliquées
aux chaussées expérimentales pendant toute la durée des expériences. Elles peuvent étre
réglées entre 45 kN sur une roue simple, et 135kN sur essieu tridem a roues simples ou un
essieu tandem a roues jumelées. Le site dispose de trois anneaux de longueur 110 métres,
d’un rayon moyen de 17,5 m, et de largeur 6m.
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Figure 1 : Manége de fatigue du LCPC de Nantes.

Afin d’analyser un tel essai, deux calculs aux éléments finis de la structure 4 ont été réalisés :
- un calcul en 2D axisymétrique. Ce calcul, beaucoup plus rapide, est réalisé afin d’étudier
I'influence de plusieurs paramétres, tels que : la teneur en eau, la température (le module
d’élasticité de la couche de béton bitumineux), les déformations permanentes du sol
support.

- un calcul en 3D. Les résultats issus de ce calcul sont comparés a ceux issus de I’expérience
du manege.

Le calcul de 'orniére est réalisé en trois étapes :

» la premiére étape consiste 2 modéliser le comportement réversible de la structure pour le
calcul des champs de contraintes réversibles correspondants aux niveaux de chargement
minimal et maximal. Pour cela, le comportement réversible est décrit avec :

- un modéle élastique linéaire pour la couche de béton bitumineux.

- le modéle élastique non linéaire de Boyce anisotrope pour I’assise en grave non traitée
des Maraicheéres. D’autres simulations ont été réalisées avec le modele élastique non linéaire
(k —8) pour P’assise en grave non traitée de Poulmarch [Allou et al. (2007), Chazallon et
Habiballah (2005)], et sont données en annexe VI.

- un modéle élastique linéaire ou le modele élastique non linéaire de Boyce anisotrope
pour le sol support.
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Ensuite, la nature de I’état limite est déterminée en fonction des champs de contraintes
réversibles et des paramétres de Drucker Prager.

» La seconde étape consiste a calculer les déformations permanentes dans la structure en
fonction du nombre de cycles de chargements et a I’état limite, en utilisant les paramétres
d’élasticités déterminés selon la démarche décrite dans le chapitre II, le module
d’écrouissage et le paramétre B déterminés selon les lois d’évolutions données dans le
chapitre III.

» La derniére étape consiste a déterminer la profondeur de ’orniére en fonction du
nombre de cycles de chargement et a I’état limite. Le déplacement vertical a la surface de la
chaussée (profondeur d’orniére) correspond au déplacement inélastique obtenu directement
avec le modéle élastoplastique.

Enfin, on conclue ’étude menée en comparant les résultats de ’expérience du manege et
ceux issus du calcul éléments finis en 3D.

2 Description des structures de chaussée étudiées dans

Pexpérience du manege de fatigue

Deux structures de chaussées, étudiées dans ’expérience du manége de fatigue, ont été
sélectionnées pour ’évaluation de la méthode de prédiction de l'orniérage [Hornych
(2005)] : structure 1 et structure 4 (figure 2).

Structure 1 Structure 4
A A
— —~ —
BC1-50 mm BC2 - 80 mm
GNT - 200 mm GNT - 200 mm
GNT - 300 mm

Sol support - le fond est fixé 4 2,8 m pour les deux structures

Figure 2 : Structures de chaussées étudiées au manége de fatigue du LCPC [Hornych (2005)].
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2.1 Matériaux utilisés

2.1.1 Matériaux Bitumineux

Différents matériaux bitumineux ont été utilisé dans I’expérience du manege [Hornych
(2003)] :

- structure 1 : 5 cm de béton bitumineux (BC1) utilisé en couche de roulement (BBS2 selon
la norme frangaise NFP 98 130), avec une teneur en bitume assez élevé (6.2%).

- structure 4 : 8 cm de béton bitumineux BC2 est utilisé en couche de roulement (BBS3
selon la norme frangaise NFP 98 130, utilisée pour les chaussées a faible trafic), avec une
teneur en bitume de 5.8%.

Les caractéristiques de ces matériaux sont données dans le tableau 1.

BC1 (BBS2) | BC2 (BBS3)

Type de liant 50/70 50/70
. s
Proportion du liant (%) 6.1 5 86
Proportion des vides du mélange 6.9% 6.3%
(O/o VOI)
Densité de référence (kg/m’) - 2221
Densité in situ (kg/m’) 2262 2288

Tableau 1 : Les caractéristiques des matériaux bitumineux.

2.1.2 Matériaux granulaires non liés

La grave non traitée, utilisée en couche d’assise pour les deux structures, correspond a un
agrégat de Gneiss (0/20mm), prélevé de la carriére des Maraichéres, conformément a la
norme frangaise NFP 98 129 (GIN'T B2C2). Les principales caractéristiques de ce matériau
sont présentées sur la figure 3, et sont données dans le tableau 2. La GNT des maraichéres
contient 9.9% de fines, proche du pourcentage maximal des spécifications francaises.
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100
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50
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0,01 0,1 1 10 100
Dimension des grains (mm)

Figure 3 : Analyse granulométrique de la grave non traitée des Maraicheéres.

Valeur de bleu de méthyléne sur la fraction du sable 0,79
Teneur en eau de référence (Proctor modifié) 6,35%
Densité de référence 2170 kg/m’
Los Angeles 16
Micro Deval 10
Module réversible 400 MPa
Teneur en eau in situ (aprés construction) 6,5%

Tableau 2 : Les principales caractéristiques de la grave non traitée des Maraicheéres.

2.1.3 Sol support

Le sable de Missillac est utilisé en couche de forme et sol support pour toute les structures.
Les principales caractéristiques de ce matériau sont illustrées sur la figure 4 et dans le
tableau 3. Ce matériau est trés sensible a la teneur en eau.
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100

90 -
80 -
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60 -
50
40
30 -
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0,01 0,1 1 10
Dimension des grains (mm)

Figure 4 : Analyse granulométrique du sable de Missillac.

Valeur de bleu de méthyléne

Teneur en eau de référence (Proctor modifié) 11%
Densité de référence 1875 kg/m’
Module de rigidité in situ (au début de ’expérience) | 100 a 110 MPa
Teneur en eau in situ (aprés construction) 8%

Tableau 3 : Les principales caractéristiques du sable de Missillac.

2.2 Chargements appliqués

La chaussée a été soumise a 1,5 million de cycles de chargement, entre le mois de Mai et

Septembre 2003, selon les conditions suivantes :

- une charge de 65 kNN, qui correspond a un demi essieu standard a roue jumelée. La
/ 4 : . /7 . ’ .

géométrie de la charge appliquée est illustrée sur la figure 5.

- une distribution normale de la charge avec différentes positions latérales de la roue.

- une vitesse de la charge de 70km/h.
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________ [INURRURRURNS IR RN PR 0.30m SN SRR AU SR 0.26 m

0.375 m

(2) (b)

Figure 5 : Géométrie des charges utilisée pour la modélisation aux éléments finis.

0.375m

La géométrie du chargement a une influence considérable sur la profondeur d’orniére. Il a
été montré que ’augmentation de la pression dans un pneu pour une méme charge conduit
a une orniére plus importante [Allou et al. (2007)].

2.3 Conditions climatiques et distributions de la teneur en eau pendant
Pexpérience

Le chargement du trafic a été appliqué aux structures de chaussées, entre le mois de Mai et
Septembre 2003. Cette période a été marquée par une forte température, ou elle a dépassée
30°C. Afin d’étudier seulement ’orniérage de la couche granulaire et non pas celui de la
couche de bitume, le chargement a été interrompu quand la température de la couche de
bitume dépasse 30°C. De plus, la surface de la chaussée a été humidifiée afin de maintenir la
température de la couche de bitume a moins de 30°C.

La distribution de la température enregistrée a la fin de I’expérience est assez grande, avec
des valeurs allant de 7°C (valeur enregistrée pendant la nuit) a 40°C. Cependant, environ
65% de la charge a été appliquée a une température comprise entre 15 et 25°C, et seulement
5% a été appliquée a une température dépassant les 30°C.

Pour la méme profondeur, les mesures de la teneur en eau dans le sol support montrent une
légére variation (1% environ). Par ailleurs, elles indiquent une augmentation de la teneur en
eau avec la profondeur : de 3,5% a 4% au sommet du sol support et de 7% a 8% a la base de
la couche.
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Dans la couche granulaire, la teneur en eau, mesurée dans la structure 1, indique une
variation significative. Au sommet de la couche granulaire, la teneur en eau est de 4% au
début de I’expérience. Elle atteint une valeur maximale de 8,5% a 9% en Juillet, pour
ensuite diminuer a une valeur entre 5,5% a 6,2%, a la fin de ’expérience. A la base de la
couche granulaire, le teneur en eau varie seulement entre 3,2% et 4,4%.

3 Hypothéses de modélisation par éléments finis

3.1 Géométrie de la structure

La figure 6 présente la géométrie des deux structures de chaussées testées sur le manége de
fatigue. Les épaisseurs de la couche de bitume, aprés la construction, sont inférieures aux
épaisseurs réelles (4cm au lieu de 5cm pour la structure 1 et 6.6 cm au lieu de 8cm pour la
structure 4).

4cm Béton bitumineux 6.6 cm

20 cm 50 cm

255 cm Sol support | | 222cm
a- Structure 1 b- Structure 4

Figure 6 : Géométrie des structures de chaussées.

Le calcul éléments finis des deux structures est réalisé en 2D axisymétrique et en 3D. La
modélisation en 2D est effectuée avec des éléments finis quadralatéraux QUAS a 8 nceuds,
et des éléments finis hexaédriques CUB20 a 20 nceuds en 3D. Par symétrie, seulement % de
la chaussée est modélisé. Le maillage de la structure en 2D et en 3D est représenté sur la
figure 7. La structure de 3x 3x2,8 m’ de dimension comprend 1200 éléments en 2D et 2200
éléments en 3D.
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a- Maillage en 2D. b- Maillage en 3D.

Figure 7 : Schématisation du maillage éléments finis de la structure.

3.2 Caractéristiques mécaniques des matériaux

Les caractéristiques élastiques des matériaux ont été déterminées de la maniére suivante

[Hornych (2005)] :

- le module d’élasticité du béton bitumineux est déterminé & partir des essais en laboratoire
et correspond a la température moyenne et a la fréquence du chargement enregistrée sur la
structure pendant I’expérience. Les valeurs des modules des deux structures sont données
dans le tableau 4. Le coefficient de Poisson est égal a 0,35.

Structure Conditions d’essai Module d’élasticité
T (°C) F (Hz) (MPa)
1 27,5 20 4027
4 23 12,5 6110

Tableau 4 : Les caractéristiques élastiques de la couche de bitume des deux structures.

- le comportement réversible de la couche non liée (GNT des Maraichéres) est décrit avec le
modele de Boyce anisotrope en utilisant le jeu de paramétre déterminé a partir de I’essai
triaxial cyclique (chapitre III) ou le modéle de (k—8) pour une assise en grave de

Poulmarch (annexe VI).
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- le comportement réversible du sol support (sable de Missillac) est décrit avec le modéle de
Boyce anisotrope en utilisant le jeu de paramétre déterminé a partir de ’essai triaxial
cyclique (chapitre III) ou le modéle de (k —6) (annexe VI).

Les valeurs des paramétres du modeéle de Boyce anisotrope et de Drucker Prager sont
représentées dans le tableau 5, pour la grave non traitée des Maraichéres et le sable de
Missillac.

Paramétres élastiques Paramétres de
non linéaire Drucker Prager
K. G. p v
MPa) [P | M| Y | aPa) | )

GNT des | W=4% | 20,1 | 39 |0351| 0521 | 40,1 | 15

Maraicheres | o _ 50, | 284 | 16,7 0,397 | 0,249 | 24,6 15

Sable de
Missillac

w=11%| 24,9 30,6 | 0,514 | 0,638 | 12,8 15

Tableau 5 : Les parameétres du modele de Boyce anisotrope et de Drucker Prager.

3.3 Modélisation du chargement

La prise en compte des contraintes initiales non nulles, dans la chaussée, permet de générer
un état de contraintes proche de celui issu de I’essai TCR et des conditions in situ. Pour
cela, le chargement initial de la structure est représenté par une charge verticale générée par
le poids propre des matériaux constituants la chaussée et une répartition triangulaire
latérale générée par la poussée des terres au repos.

Le chargement cyclique, dii au trafic, correspond a un demi essieu standard de 65kN (deux
roues jumelées). La pression de contact est prise égale 4 600 kPa :
- en 2D, le chargement est modélisé par une charge uniformément répartie sur un
disque de rayon égal a 18.6 cm.
- en 3D, la géométrie de la charge rectangulaire est de 18X30 cm? (voir figure 5-a).

3.4 Restriction du calcul

Les considérations suivantes ont été prises en compte dans le calcul de la structure :
- afin d’assurer une bonne convergence du modéle, nous avons borné les valeurs du
parameétre B entre O et 1.
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- les cartographies des déformations plastiques et les courbes de variation de la profondeur
d’orniére présentées dans les paragraphes suivants représentent respectivement les
déformations et profondeurs d’orniére maximales issues du calcul.

4 Résultats du calcul 2D

A partir des simulations en 2D, faites avec le code de calcul par éléments finis CAST3M,
nous avons étudié I'influence des paramétres suivants :

- les déformations permanentes du sol support.
- la température initiale de la couche de béton bitumineux.
- la teneur en eau initiale de la couche granulaire non traitée.

Nous présentons seulement les résultats de la structure 4. Le maillage éléments finis 2D,
dont les dimensions sont : 3m de longueur et 2.8m de profondeur, est donné sur la figure
(7-a). Le comportement réversible de la couche de béton bitumineux est considéré élastique
linéaire ou le module d’élasticité correspond a une température de 23°C. Concernant la
couche granulaire et le sol support, on considére un comportement élastique non linéaire,
utilisant le modéle de Boyce anisotrope. Les paramétres élastiques sont donnés dans le
tableau 5.

Le comportement a long terme de la couche granulaire et du sol support est considéré
élastoplastique, utilisant le modéle développé dans le chapitre II. Les parametres plastiques,
correspondants a une teneur en eau de 4% et de 5% pour la couche granulaire et a une
teneur en eau de 11% pour le sol support, sont déterminés selon les lois d’évolutions
données dans le chapitre III.

Le calcul des orniéres est réalisé jusqu’a un million de cycles et a I’état limite. Sur la figure

8, on montre la cartographie des déformations plastiques calculées a I’état limite, pour une
teneur en eau de 5%.
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Figure 8 : Cartographie des déformations plastiques calculées a I’état limite, w = 5%.

4.1 Influence des déformations permanentes du sol support

Pour estimer la contribution des déformations permanentes du sol support (sable de
Missillac), une premiére simulation a été effectuée en considérant les hypothéses données
dans le paragraphe précédent (un comportement élastoplastique du sol support). Ensuite,
nous avons supposé un comportement élastique linéaire, avec un module d’élasticité
E =85MPa et un coefficient de Poisson de 0,35.

Les résultats des simulations, en prenant en compte les déformations permanentes du sol
support sont illustrés sur la figure 9. On constate que la contribution du sol en terme de
déformations permanentes est trés importante. En effet, prendre en compte les
déformations permanentes du sol support entrafne une augmentation d’environ 72% de la
profondeur d’orniére.
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——&——5% - Sol plastique = == 5% 3 |'état limite - Sol plastique
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Figure 9 : Influence des déformations plastiques du sol support sur la profondeur de ’orniére.

4.2 Influence de la température sur la profondeur de ’orniére

La température joue un role trés important sur la rigidité de la couche de béton bitumineux
ainsi que sur les contraintes transmises a la couche granulaire non traitée. Une
augmentation de la température engendre une diminution de la rigidité de la couche
bitumineuse. En effet, quand celle c1 est faible, la diffusion des contraintes au niveau de la
grave est moindre. Les déformations permanentes sont donc plus importantes.

Afin d’évaluer effet de la température de la couche de béton bitumineux sur Iorniérage de
la couche granulaire non traitée et du sol support, des simulations ont été réalisées avec
trois températures (T = 20, 23 et 26°C). Ces valeurs correspondent aux températures
enregistrées in situ pendant ’expérience du manége. Les valeurs du module d’élasticité de la
couche de béton bitumineux pour chaque température sont données dans le tableau 6.

Température (°C) 20 23 26

Module (MPa) | 7875 | 6110 | 4567

Tableau 6 : Valeurs du module d’élasticité du béton bitumineux.
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Les figures 10 et 11 illustrent I’évolution de la profondeur de 'orniére en fonction du
nombre de cycle de chargement, pour chaque température et a w = 4% et w = 5%. Les
résultats montrent que la température a une influence considérable sur la profondeur de
I’orniére de la couche granulaire non liée. Une augmentation de la température de 20°C a
26°C, fait croitre la profondeur de 'orniére de 15% pour la teneur en eau de 4%, et de 19%
pour la teneur en eau de 5%.
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Figure 10 : Influence de la température sur la profondeur de I’orniére, w=4%.
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Figure 11 : Influence de la température sur la profondeur de ’orniére, w=>5%.
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4.3 Influence de la teneur en eau et comparaison avec l’expérience du
manege de fatigue

Les mesures de la teneur en eau réalisées sur la chaussée expérimentale, pendant
Iexpérience du manege de fatigue, montrent des variations de la teneur en eau dans la
partie supérieure de la couche granulaire. Au début de l’expérience, la teneur en eau
mesurée dans la couche granulaire était de 4%, elle augmente a 9%, puis diminue a 6% 2 la
fin de l’expérience [Hornych (2005)]. Les mesures prises dans le sol support présentent une
légére variation de la teneur en eau dans le temps. La teneur en eau mesurée varie entre 3,5
et 4% a la surface du sol, et entre 7 et 8% a la base du sol support [Hornych (2005)]. La
teneur en eau du sol support reste constante pendant 1’expérience, et inférieure a la teneur
en eau en condition optimale, qui est égale a 11%.

Afin d’évaluer linfluence de la teneur en eau sur le comportement de la structure de
chaussée considérée, des simulations ont été effectuées en considérant les paramétres du
modeéle obtenus a partir des résultats d’essais triaxiaux a deux teneurs en eau (w=4% et
w=5%) pour la grave non traitée, a une teneur en eau de 11% pour le sol support et une
température constante de 23°C pour la couche de béton bitumineux. Les hypothéses de
calcul sont celles considérées au paragraphe 3.

Les profondeurs d’orniéres obtenues pour les deux teneurs en eau sont illustrées sur la
figure 12. On remarque que la profondeur de I'orniére augmente de 30% 4 un million de
cycles, quand la teneur en eau augmente de 4% a 5%.

Les profondeurs d’orniéres (minimale, moyenne et maximale) de la structure 4, obtenues
lors de l’expérience du manége de fatigue, qui s’est déroulée durant I’été 2003, sont
illustrées sur la figure 12.

En conclusion du calcul éléments finis 2D, on constate que les résultats de la figure 12
représentent les meilleures prédictions obtenues pour la structure 4, par comparaison des
résultats expérimentaux. Nous avons obtenus une valeur finale de 'orniére de 8.2 mm pour
la teneur en eau de 4% et de 11.7 mm pour la teneur en eau de 5% comparée a la valeur
minimale de Pexpérience de 8.1 mm et a la valeur maximale de 11.2mm. Les résultats
obtenus sont trés encourageants, mais a nuancer car la modélisation 2D ne représente pas
de maniere précise le chargement de la structure. En effet, on surestime la déformation du
sol et les résultats du calcul sont plus favorables a ’obtention d’une profondeur d’orniére
importante.
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Figure 12 : Comparaison entre la profondeur de ’orniére mesurée sur le manége et calculée.

5 Résultats de calcul 3D

Afin de représenter correctement la surface de chargement représentée sur la figure 5-a, des
simulations ont été réalisées en 3D. A partir du calcul en 2D, nous considérons ici les
hypothéses suivantes :

- pour le comportement réversible :

La couche de béton bitumineux suit une loi élastique linéaire dont les parameétres
correspondent & une température de 23°C (tableau 4). On a utilisé le modele de Boyce
anisotrope pour la grave non traitée et le sol support dont les paramétres sont donnés dans
le tableau 5.

- pour le comportement élastoplastique :

Comme décrit précédemment, la contribution du sol en terme de déformations
permanentes est trés importante. Pour ce faire, on a utilisé le modéle proposé dans le
chapitre II, pour le calcul des déformations permanentes de ’assise en grave non traitée et
du sol support. Les paramétres d’élasticités sont déterminés selon la démarche décrite dans
le chapitre II. Le module d’écrouissage et le paramétre B sont déterminés selon les lois
d’évolutions données dans le chapitre III.

157



Chapitre IV. Modélisation structurelle de ’orniérage des chaussées souples

Sur la figure 13, est illustré la distribution des déformations plastiques issue du calcul a I’état
limite et pour la teneur en eau w=>5%. Les cartographies des déformations et des
déplacements inélastiques sont données en annexe V.
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Figure 13 : Cartographie des déformations plastiques calculées a w = 5%.

La profondeur de I'orniére a été calculée pour plusieurs positions transversales, afin de
déterminer les profils du puits transversal d’orniére. Les figures 14 et 15 montrent les
profils de ’orniére obtenus 4 w = 4% et w = 5%, en fonction du nombre de cycles de
chargements et a ’état limite. A ’état limite, le maximum de lorniére, obtenu sous le
centre de chaque essieu, est de 6.1mm a w= 4% et de 8.3mm a w= 5%.
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Figure 14 : Profil de 'orniére selon la position transversale, w = 4%.
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Figure 15 : Profil de ’orniére selon la position transversale, w = 5%.
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6 Comparaisons entre la profondeur d’orniére mesurée sur

Pexpérience du manége de fatigue et calculée

Les résultats du calcul par éléments finis en 3D ont été comparés aux résultats
expérimentaux, en considérant les conditions suivantes :

- la température de la couche de béton bitumineux est constante.
- la teneur en eau de la couche granulaire non liée est prise égale a 4% ou a 5%.
- les déformations permanentes du sol support sont prises en compte dans le calcul.

Les résultats du calcul et ceux issus de ’expérience sont illustrés sur la figure 16. On
constate que la valeur finale de 'orniére calculée est de 6.1 mm pour une teneur en eau de
4% et de 8.3 mm pour la teneur en eau de 5% comparée a la valeur minimale de
I’expérience, qui est de 8.1 mm. Les résultats obtenus sont trés encourageants, car les

\ . . . ’ ;. T
paramétres climatiques ne sont pas pris en compte : température extérieure et humidité du
sol, ce qui permettrait une plus grande précision du calcul.

On remarque aussi que le modele conduit a une stabilisation rapide des déformations
permanentes par rapport a I’expérience : avec le modéle on atteint une stabilisation a partir
de 100 000 cycles. Dans I’expérience, cette stabilisation est autour du million de cycles.
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Figure 16 : Comparaison entre la profondeur de I’orniére mesurée sur le manége et calculée.
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7 Conclusion

Une démarche de modélisation de ’orniérage des couches granulaires et du sol support des
chaussées souples est proposée. Cette démarche distingue trois étapes qui permettent de
découpler I’évolution des contraintes réversibles, ’évolution des déformations permanentes
et le calcul des déplacements correspondants au profil des orniéres.

Dans cette étude, nous avons réussi 2 modéliser le comportement de la structure 4, qui a été
testée pendant ’expérience du manége du LCPC [Hornych (2005)]. Afin de considérer les
conditions in situ, nous avons étudié I'influence de plusieurs paramétres :

- les déformations permanentes du sol support : nous avons vu que la contribution du sol
en terme de déformations permanentes est trés importantes (environ 70%) pour les cas
considérés.

- la distribution de la température : nous avons vu que la valeur de la température a une
influence considérable sur orniére.

- la teneur en eau des matériaux granulaires non liés : les résultats obtenus indiquent que la
teneur en eau a une influence considérable sur 'orniérage des couches granulaires.

A partir de ces simulations, nous sommes convaincus que ’orniérage des chaussées 4 faible
trafic est dii principalement aux déformations permanentes des couches granulaires non liés
et du sol support. En effet, le fait de prendre en compte 'orniérage de ces deux couches,
nous a permis d’obtenir des niveaux d’orniéres assez proches des résultats expérimentaux et
qui sont trés encourageants :

- en 2D : une orniére finale de 8.3 mm pour la teneur en eau w = 4% et 11.7 mm pour la
teneur en eau w = 5%, comparée a la valeur minimale de I’expérience de 8.1mm et 4 la
valeur maximale de 11.2mm.

- en 3D : une orniére finale de 6 mm pour la teneur en eau w = 4% et 8.3 mm pour la
teneur en eau w = 5%, comparée a la valeur minimale de I’expérience de 8.1mm et 4 la
valeur maximale de 11.2mm.

L’effet d’'une diminution de I’épaisseur de la couche de béton bitumineux et de la couche de
GNT reste une perspective a nos travaux et nous espérons réaliser une comparaison des
résultats de ce calcul avec ceux obtenus expérimentalement. L’effet des variations de
températures et de teneurs en eau sur la profondeur d’orniére durant I’expérience, doivent
étre mieux pris en compte. Il apparait dés lors nécessaire de pouvoir réaliser une expérience
a I’échelle 1 & température et humidité controlée.

161



Chapitre IV. Modélisation structurelle de ’orniérage des chaussées souples

162



Chapitre V

Conclusion générale

Nous avons présenté dans ce mémoire une formulation simplifiée pour la prédiction de
I’orniérage des chaussées souples. Cette méthode s’appuie essentiellement sur la théorie de
’état limite, qui a été adaptée par plusieurs chercheurs au domaine des chaussées.

L’un des principaux aspects du dimensionnement des chaussées souples est de limiter le
développement des déformations permanentes dans les couches granulaires non liées.
L’accumulation de ces déformations engendre la rupture par affaissement de la surface de la
chaussée : 1’orniérage. Nous avons montré que la méthode de dimensionnement est
empirique, et ne prend pas en compte le comportement a long terme des graves non
traitées.

Au terme de Panalyse des différentes approches développées dans la littérature, nous avons
/4 4 b4 :
proposé une approche basée sur un calcul de structure, permettant 1’4valuation de
I’orniérage des couches granulaires non liées de chaussées souples soumises a un chargement
cyclique dans la suite des travaux de Habiballah [Habiballah (2003)]. Cette approche du
comportement cyclique est basée sur la théorie de ’état limite, qui décrit I’accumulation
des déformations permanentes des graves non traitées soumises a des cycles de contraintes

induits par un chargement cyclique.

L’origine de cette méthode est inspirée des travaux de Zarka [Zarka et al. (1979)], adaptée
au comportement a long terme des matériaux granulaires par Habiballah [Habiballah
(2005), Chazallon (2005)]. Des modifications ont été apportées aux cours de ce travail afin
d’améliorer les limitations de cette méthode. En effet, le développement d’une telle
méthode a permis de prendre en compte I’évolution des déformations permanentes en
fonction du nombre de cycles de chargements, de 1’état de contrainte et de la teneur en eau
initiale, et en considérant I’anisotropie initiale du matériau.

Le modéle développé est caractérisé par 4 paramétres pour le comportement réversible des
graves non traitées, deux paramétres définissant le domaine d’élasticité initial et deux



Chapitre V. Conclusion générale

parametres permettant de décrire I’évolution des déformations permanentes en fonction du
nombre de cycles de chargements.

Nous avons mis au point une procédure pour I'identification des parameétres du modéle.
Ensuite, le modéle a été validé sur des résultats d’essais triaxiaux a chargements répétés a
paliers de chargements.

Trois matériaux ont été testés, dont deux sont utilisés en couche d’assise et sol support des

chaussées souples du manege de fatigue du LCPC [Hornych (2005)]. Trois essais sont
, . 5o o e . \ \

nécessaires pour I'identification des parametres du modéle :

- un essal triaxial a chargements répétés pour I’étude du comportement réversible. Le
modeéle de Boyce anisotrope a été calé sur les résultats d’essais pour déterminer ses quatre
parametres.

- trols essais triaxiaux monotones de rupture sont nécessaires pour déterminer les
parameétres de Drucker Prager. Ils sont identifiés a partir de la droite de rupture du
matériau.

- au moins trois essais triaxiaux a chargements répétés pour 1’étude des déformations
permanentes réalisés avec au moins trois paliers croissants de chargement et trois chemins
de contraintes Ag/Ap =1,2 et 3, sont nécessaires pour identifier les paramétres plastiques.

Nous avons abouti a deux formulations du module d’écrouissage H et du parameétre B en
fonction du chargement appliqué et de I’état de contrainte initial. A partir de ces lois
d’évolution, des parameétres d’élasticité et de Drucker Prager, les simulations des essais

: : \ / ’1. /7 o4 4 4 4 4 \
triaxiaux a chargements répétés ont été réalisées. Nous avons comparé nos résultats a ceux
obtenus expérimentalement, qui sont trés satisfaisants pour les trois matériaux testés et
pour chaque teneur en eau.

La modélisation de 'orniérage a été effectuée sur la chaussée 4 de ’expérience du manége.
Plusieurs simulations ont été réalisées afin de reproduire correctement les conditions in
situ, on constate que :

- pour les déformations permanentes du sol support: les résultats obtenus montrent que la
contribution du sol en terme d’orniére est trés importante.

- pour les variations de /z fempérature : nous avons constaté que la température de la couche

de béton bitumineux a une influence considérable sur ’orniérage de la couche granulaire
non liée et du sol support.
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- pour les variations de /z teneur en ean: les résultats obtenus concernant la profondeur
d’orniére indiquent qu’il existe une différence d’environ 30% entre la teneur en eau w =
4% et w = 5%.

Les prédictions obtenues, en tenant compte des déformations permanentes du sol support,
ont données des résultats trés encourageants par comparaison a ceux obtenus

7. 4 : M / \ /1: / /
expérimentalement, malgré les difficultés 2 modéliser le comportement réel de la chaussée
soumise aux variations des conditions climatiques (température variable, teneur en eau
variable), qui ont une influence considérable sur les déformations permanentes.

L’effet d’'une diminution de I’épaisseur de la couche de béton bitumineux et de la couche de
GNT reste une perspective a nos travaux et nous espérons réaliser une comparaison des
résultats des modélisations avec ceux obtenus expérimentalement, en considérant leffet des
variations des conditions climatiques (température et teneurs en eau variables).
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Annexe I

Détermination des parameétres de la loi d’évolution du
module d’écrouissage H
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Figure 1 : Variation des paramétres de la loi de H en fonction de Aq/Ap : GNT des Maraichéres,

w=>5%.



Annexe I. Détermination des paramétres de la loi d’évolution du module d’écrouissage H
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Figure 2 : Variation des paramétres de la loi de H en fonction de Aq/Ap : GNT de Poulmarch.
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Figure 3 : Variation des paramétres de la loi de H en fonction de Aq/Ap : sable de Missillac.
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Annexe II

Détermination des parameétres de la loi d’évolution du
parametre B
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Figurel : Variation des paramétres de la loi de B en fonction de Aq/Ap : GNT des Maraicheres,

w=>5%.



Annexe II. Détermination des paramétres de la loi d’évolution du paramétre B
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Figure 2 : Variation des paramétres de la loi de B en fonction de Aq/Ap : GNT de Poulmarch.
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1- paramétre ¢

2- parameétre d

Figure 3 : Variation des paramétres de la loi de B en fonction de Aq/ Ap : sable de Missillac.




Annexe III

Influence du nombre de paliers de chargements
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Figure 1 : Influence du nombre de paliers de chargements, sable de Missillac :
- 5 paliers du chemin Aq/Ap = 1.5

- 5 paliers du chemin Aq/Ap = 2.



Annexe III. Influence du nombre de paliers de chargements
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Figure 2 : Influence du nombre de paliers de chargements, sable de Missillac :
- 4 paliers du chemin Aq/Ap = 1.5

- 5 paliers du chemin Aq/Ap = 2.
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Figure 3 : Influence du nombre de paliers de chargements, sable de Missillac :
- 5 paliers du chemin Aq/Ap = 1.5

- 4 paliers du chemin Aq/Ap = 2.
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Influence des chemins de contraintes

Annexe IV
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Figure 1 : Influence du chemin de contrainte

Aq/ Ap = 3, sable de Missillac.




Annexe IV. Influence des chemins de contraintes
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Figure 2 : Influence du chemin de contrainte Aq/Ap = 2, sable de Missillac.
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Figure 3 : Influence du chemin de contrainte Aq/Ap = 1, sable de Missillac.



Annexe IV. Influence des chemins de contraintes
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Figure 4 : Influence du chemin de contrainte Aq/Ap = 1.5, sable de Missillac.
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Annexe V

Cartographies des déformations et des déplacements
inélastiques
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Figure 1 : Cartographie des déformations plastiques calculées a un million de cycles, w = 5% (calcul
3D).



Annexe V. Cartographies des déformations et des déplacements inélastiques

Li ]

1LO0E-0+

&

4 00FE-+

FOOE-4

SLO0E-04

—]
—]
=y
-
3

]

1.50E-02

2.50F-00

S S0E-00

4. 50E-03

S.50E-03

G SOE-03

F.A0E-00

S.50E-03

DS0E-03

Figure 2 : Cartographie des déplacements inélastiques calculés a I’état limite, w = 5% (calcul 3D).
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Annexe V. Cartographies des déformations et des déplacements inélastiques
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Figure 3 : Cartographie des contraintes résiduelles verticales calculées a ’état limite, w = 4% (calcul
2D).
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Annexe V. Cartographies des déformations et des déplacements inélastiques
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Figure 4 : Cartographie des contraintes résiduelles verticales calculées a ’état limite, w = 5% (calcul

2D).
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Annexe VI

Résultats de calcul 2D réalisé avec le modéle (k-o)

[Allou et al. (2007)]

Nous avons modélisé une structure de chaussée composée de :

- 4cm de couche de béton bitumineux

- 45 cm de couche granulaire non traitée de Poulmarch.
- 3,51m de sol support (sable de Missillac).

Le calcul éléments finis est réalisé en 2D en condition axisymétrique et en 3D. La structure

o L . . . .
est soumise a un chargement initial représenté par une charge verticale générée par le poids

propre des matériaux constituants la chaussée et une répartition triangulaire latérale

générée par la poussée des terres au repos.

Le chargement cyclique, dii au trafic, correspond a un demi essieu standard de 65kN. La

pression de contact est prise égale a 676 kPa, 696 kPa et 716 kPa.

Le comportement réversible de la couche de béton bitumineux est considéré élastique
linéaire avec un module de Young E = 5400MPa et un coefficient de Poisson de 0.35. Les
valeurs des paramétres élastiques sont données dans le tableau 1. La modélisation du

comportement réversible de la couche granulaire non traitée et du sol support a été menée

avec le modele de (k—0).

k] (MPa) k2 Y 4 (kN/m3)
Poulmarch 58 0.623 0.25 22
Missillac 102.8 0.0 0.25 20.4

Tableau 1 : Paramétres du modéle de (k —8).



Annexe VI. Résultats de calcul 2D réalisé avec le modéle (k —6)

Le comportement a long terme de la couche granulaire et du sol support est considéré
élastoplastique. Le calcul des orniéres est réalisé jusqu’a un million de cycles et a Iétat
limite.

Sur la figure 1, nous avons présenté les résultats de calcul obtenus en 2D et en 3D, pour
chaque pression, en fonction du nombre de cycles et a 1’état limite.

6,5

Rut depth (mm)

——&——2D - 676kPa ——&——3D - 676kPa — —A— —2D -LS-676kPa — —A— —3D -LS-676kPa
4 ————2D - 696kPa ————3D - 696kPa ---®---2D-LS-696kPa ---@---3D-LS-696kPa
——®——2D - 716kPa ——®@——3D - 716kPa — -® -—2D-LS-716kPa — - ® - —3D -LS-716kPa

3.5 T T T
0,0E+00 2,0E+05 4,0E+05 6,0E+05 8,0E+05 1,0E+06 1,2E+06 1,4E+06 1,6E+06

Number of cycles

Figure 1 : Evolution de la profondeur d’orniére en fonction du nombre de cycles et a I’état limite.
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