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INTRODUCTION 

Dans les talus de déblais et de remblais de plusieurs routes au Québec, des glissements 

superficiels de terrain ont été relevés; ils concernaient une tranche de sol dont l'épaisseur 

est généralement inférieure a un mètre, environ. Ces instabilités impliquaient surtout des 

matériaux composés de sable silteux et elles se sont produites à la suite de périodes 

pluvieuses etlou pendant les périodes de dégel ultérieures à la construction (printemps). Le 

phénomène engendre des réparations et des travaux d'entretien assez importants et onéreux 

(stabilisation, dégagement des fossés de drainage etc.) pour que le Ministère des Transports 

du Québec apporte une attention particulière au problème. 

Le fait que les instabilités soient généralement enregistrées dans des matériaux dans un état 

lâche (partie superficielle du remblai) ou déconfiné (partie superficielle d'une excavation à 

pente sécuritaire) et à la suite d'un dégel et/ou d'une pluie intense (facteur déclencheur), 

conduit à l'hypothèse que le phénomène est relié à une augmentation de la pression 

interstitielle qui entraîne une diminution des contraintes effectives, provoquant ainsi une 

réduction de la résistance au cisaillement non drainé du sol. Ce phénomène peut être 



associé à celui de la liquéfaction statique dans les sables saturés lâches qui produit toujours 

une perte importante de la résistance. 

Le présent mémoire décrit les résultats de reconnaissance sommaire sur le terrain, réalisée 

sur six sites choisis en collaboration avec le Ministère des Transports du Québec, où les 

talus de remblai et/ou de déblai ont présenté les phénomènes d'instabilités superficielles 

décrits précédemment. On compte. parmi les travaux de terrain; les mesures des pentes par 

arpentage, l'échantillonnage des matériaux en place aux endroits instables et stables. la 

réalisation d'essais de pénétration dynamiques et enfin Ies mesures de teneur en eau et de 

degré de compacité des matériaux en place à l'aide d'un nucléodensimètre de type Troxler 

sur une épaisseur pouvant atteindre 1,s m). 

Les travaux de caractérisation en laboratoire concernent principalement le matériau 

glaciaire (till : mélange de gravier, de sable et de silt) utilisé dans la reconstruction du 

tronçon de la route 175 situé entre les kilométrages 88,8 et 9 1 '0 (Parc des Laurentides). 

L'approche proposée dans cette étude vise à vérifier le concept d'état critique sur un 

matériau granulaire contenant un certain pourcentage des fins (25 % de silt, environ); un tel 

matériau a été rencontré dans plusieurs sites visités (routes 116, 257. 204 et 175). On doit 

réaliser des essais triaxiaux non drainés pour vérifier si le comportement du till de la route 

175 est contractant au moment de l'initiation de la rupture. On tentera d'établir une relation 

entre l'indice des vides, les contraintes moyennes in-situ initiales et la résistance au 

cisaillement non drainé ultime. 



Le choix d'un tel site (route 175) a été motivé égaiement par le fait que ce remblai soit de 

construction récente (1994) et que le talus ouest principalement (le plus haut et le plus 

abrupt) ait connu deux glissements de terrain aux printemps de 1995 et 1996. De plus, les 

données détaillées concernant la caractérisation du matériau utilisé et sa mise en place ont 

été disponibles aux services techniques du M.T.Q. et donc vérifiades au besoin sur le 

terrain (site situé à environ 65 km au nord de Québec). 

Nous avons choisi également d'étudier le cas de talus de remblai routier (matériau 

constitué) car il a été impliqué dans tous les glissements relevés alors que les talus de 

déblais (matériau initialement intact) concernaient seulement trois sites ( silt argileux de 

l'autoroute 10, till des routes 116 et 204). Dans ce dernier cas, nous pensons que des 

analyses de stabilité classiques peuvent être appliquées pour comprendre ces problèmes 

(angle de la pente, hauteur du talus, résistance au cisaillement du sol, remaniement de la 

surface, contribution de l'érosion, etc.). 

Enfin, lors de la construction d'un remblai routier, il est connu que la surface des talus est 

généralement profilée avec des matériaux très peu compactés ou sans aucune opération de 

compactage (déposition et régalage). Cette situation est souvent liée à la technique de 

construction et/ou l'accès limité à l'équipement de compactage de part l'inclinaison de la 

pente du talus qui est généralement de l'ordre de 1 V: 1,5H à 2H. 



CHAPITRE 1 

La structure du sol après compactage et la minéralogie sont les variables fondamentales qui 

gouvernent le comportement vis-à-vis des changements de la teneur en eau. Les matériaux 

Faiblement compactés sont grandement instables si pour une raison quelconque leur teneur 

en eau s'élève. Les remblais de route présentent généralement des mouvements et des 

déformations au cours du temps se traduisant par l'apparition de fissures sur Ia chaussée 

(spécialement a proximité des accotements ou l'intensité des changements cycliques 

d'humidité est la plus grande), de tassements localisés, de glissements superficiels dans les 

talus et, dans des cas extrêmes, de rupture généralisée. 



Trouver une méthode de constmction pratique pouvant être utilisée dans le cas de structures 

liées à l'emploi de remblais granulaires peu ou non compactés, posait généralement des 

problèmes d'ordre technique. Le paramètre d'état qui combine l'influence de l'indice des 

vides et du niveau des contraintes dans un état h a 1  (stationnaire) est très utile pour décrire 

le comportement du matériau granulaire saturé. 

Parmi les travaux ayant appliqué cette notion, on cite ceux de Sladen et al. (1985), Konrad 

(1991) concernant l'analyse de glissements par liquéfaction du remblai de la benne Nerlerk 

dans la mer de Beaufort (Canada) et Konrad (1996) concernant la rupture d'un remblai de 

till situé près d'une centraie hydroélectrique à Asele (Suède). 

Castro et al (1987) ont également utilisé avec succès le concept d'état ultime pour expliquer 

le cas de rupture de la digue inférieure du barrage de San Fernando (Californie). Nous 

relaterons certains de ces cas historiques après avoir passé en revue le concept d'état ultime 

originalement appelé état critique. 

C 

1.2 CONCEPT D'ETAT CRdTIOa 

C'est en 1936 sur des matériaux granulaires (sables), que Casagrande avait développé le 

concept d'état critique. II a constaté que deux échantillons de sable, dense et lâche, 

respectivement, soumis à un essai de cisaillement direct sous une même contrainte 

verticale, montrent un même indice des vides à grandes déformations, appelé indice des 

vides critique (figure 1. I ). 



Casagrande a posnilé ensuite que le comportement non drainé à l'état de plasticité parfaite 

(état critique a l'époque) correspondrait au développement d'une structure d'écoulement 

(flow strucîure) d'où l'utilisation de la lettre F dans le diagramme d'état, le plan e-Log a',. 

Déplacement x 

Contrainte effedive verticale cf, 
Déplacement x 

t d'état critiaue d'a~rès Casa~rande. 1936 fioite de cisaiIlem _1 
. . Figure 1.1 Conce? ent 

Cependant, c'est en 1948 (Taylor, D.W) et en 1963 (Hirschfeld, R.C) que le concept d'état 

critique a été étudié à l'aide de l'appareil triaxial: dans un premier temps, deux échantillons 

de sable ayant un même indice des vides ont été consolidés isotropiquement sous 

contraintes effectives différentes, puis cisaillés sans drainage; les résultats des deux essais 

ne montrent pas de pic mais indiquent que la contrainte déviatonque à grandes 

déformations est pratiquement la même dans les deux cas (fig 1.2). 
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Dans un deuxième temps, deux sables l'un lâche, l'autre den se, ont été consolidés lus une 

même contrainte effective puis soumis à une compression triaxiale drainée: la courbe de la 

contrainte deviatonque-déformation axiale ne présente pas de pic dans le cas de 

l'échantillon Iâche et sa valeur maximum est atteinte à grandes déformations. Pour 

I'échantillon dense. on note un pic suivi d'une diminution et d'un plateau atteint à grandes 

déformations dont la valeur est équivalente à celle obtenue pour l'échantillon Iâche. À la 

fin des deux essais, les échantillons présentent également deux indices des vides identiques 

( f i  1 3 )  Ces essais démontrent l'existence d'une relation unique entre la contrainte 

effective d3 et l'indice des vides a l'état critique. 

I 

défornation axiale. E, 

I 

e déformation axiale, E, 

S . .  Figure 1.2 B s a i  tria x i n ~ j t  constant!Ta~lor, 19481 



Figure 1.3 

Diflirence entre la contraintes principales (of - 0 3 )  

1 
C 

Différence entre la contraintes principales (cl - va) 
b 

Essais triaxiaux drainés sur des échantillons de sable lâche et dense 
a) courbe effort-déformation; b) variation de l'indice des vides durant 

le cisaillement (D'après Hirschfeld, 1963) 



' A 

1.3 CONCEPT D'ETAT CRITIQUE (ULTIMJ3) POUR UN S A B U  J'ACHF, 

Avec une série d'essais triaxiaux non drainés sur des échantillons de sable consolidés, 

Castro (1969) a réussi à mettre en évidence des réductions importantes de la résistance au 

cisaillement pour un sable Iâche (figure 1.4). 

Les résultats de ces essais montrent qu'un sable consolidé dans un état Iâche montre lors du 

cisaillement, un pic de la contrainte déviatorique (q) à environ 1% de déformation axiale. 

Ce pic est suivi d'une diminution et une stabilisation de (q) pour des déformations 

supérieures a 5%. 

Quant à la pression interstitielle, elle augmente rapidement au début de l'essai et se stabilise 

à son tour pour des déformations supérieures à 3% (fig. 1.4, courbe a). Cette phase est 

décrite par Castro comme étant un état de plasticité parfaite durant laquelle l'échantillon se 

déforme à indice de vides constant, à pression interstitielle constante et a contrainte 

déviatorique constante. 

La résistance à l'état permanent serait d'une part fonction de l'indice des vides initial du 

sable et elle peut être définie d'autre part par la valeur de a; en fin de l'essai. Aussi, le 

lieu de l'état permanent correspond à une droite appelée F dans le diagramme e-log o; 

(figure 1.5). 



, . . .  . C Fig. 1.4. Courbes schématiques d essals tr-on draines sur sabk 
(d'a~rès Castro. 1969) 
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indice des vides et ~ression de consolidation !d aDres Castro. 1949) . . 7 '  



Dans ces mêmes travaux, Castro a également déterminé que le comportement 

d'échantillons de sable avec le plus faible indice des vides (état dense) montrait un 

comportement dilatant (écrouissage) lors d'un cisaillement non drainé ( figure 1.4, courbe 

c). La pression interstitielle passe par un pic pour décroître par la suite et se diriger vers des 

minima pouvant atteindre à l'occasion des valeurs négatives. La résistance au cisaillement 

quant à elle augmente en fonction de la déformation axiale (E,). 

Quant au comportement du sable à densité intermédiaire (figure 1.4, courbe b), on note un 

pic de (q) suivi d'une faible chute et un palier ou la résistance au cisaillement est constante 

jusqu'à des déformations de IO%, environ. Dans le diagramme d'état e-loga', (fig. 1.5), ce 

comportement se trouve dans une zone de transition délimitée par les droites P et L, 

lesquelles sont parallèles à la droite F. 

Les échantillons consolidés au-dessus de la droite L ont tendance à se liquéfier suite a un 

comportement contractant alors que les échantillons consolidés sous cette droite montrent 

un comportement dilatant et ne se liquéfient pas. 

II est aussi intéressant de noter que les sols contractants se déforment généralement en baril 

(comme les argiles normalement ou faiblement surconsolidées) alors que les sols dilatants 

présentent généralement des plans de cisaillement plus ou moins définis. 



Les études eflectuées par Konrad (1990 a et b) ) ont permis de démontrer que pour un 

indice des vides donné, les caractéristiques de déformation d'un sable lâche dépendent 

également de la contrainte effective de consolidation initiale. 11 s'ensuit que la droite F 

d'état ultime dans un diagramme e-log p ' n'est pas unique pour un matériau granulaire 

donné (sable). Les essais effectués ont démontré l'existence d'une limite inférieure, la ligne 

LF, et d'une limite supérieure, la ligne (IF, de la résistance au cisaillement non drainé à 

l'état de plasticité parfaite. Ces droites sont parallèles à la droite d'état permanent définie 

par Castro (1 969) comme étant la droite F (fig. 1.5) 

1 A.2 Redefinition C . .  du   ara mètre d'état vi' 

Le paramètre d'état (iyi' = e - es, ) introduit par Been et lefferies (1985) pour caractériser un 

sable ne tenait compte que de la courbe d'état critique appelée alors steady state line. Pour 

une valeur vi' négative, le comportement du sabie est dilatant et lorsque yi' est positif le 

sol sera contractant. 

Cependant, l'existence de plusieurs courbes d'état de plasticité parfaite a conduit a redéfinir 

ce paramètre en prenant comme référence la courbe supérieure d'état UF, avec yi' = ec- eu, 

où ec est l'indice des vides pour un niveau de contrainte isotrope de consolidation et eu, (ou 

e,, ) est l'indice des vides sur la courbe UF pour la même contrainte. Les figures 1.6 a et b 

montrent le comportement d'un sable en fonction du nouveau paramètre ~ i ' .  



Si la valeur de yi' est supérieure à une certaine valeur ym , le sable sera alors caractérisé 

par une résistance au cisaillement laquelle est située dans un plan e-log p', sur la ligne W. 

Dans le cas où la valeur de yi' est inférieure à cette valeur, la résistance au cisaillement 

correspond plutôt à des valeurs intermédiaires entre UF et LF, selon des conditions initiales 

de l'essai. 

CONSOLIDATIOS 4.c . 
Btrt pcrinaaent. Reststance minimale LlCYE LF 1 a-b d -  8 

. . * * Fig. 1.6. Com~ortements typigues de sables sous c o n u o n s  w n  d r ~ e e s :  
mise en é v i d e n c e e s  UF et J.F (d'urés Konrad. 1990) 



1.4.3 Pente A des courbes I ,F et UF 

Konrad (1993) a également démontré que la pente R de la droite d'état ultime UF ou L F  

était un paramètre important dans la caractérisation d'un sable lors d'un cisaillement non 

drainé. D'après l'auteur, un sable uniforme avec des grains de forme sphérique possède 

généralement une droite à pente douce tandis qu'un sable à grains anguleux montre une 

droite à pente plus abrupte. 

Enfin, la teneur en silt de même que la facilité de broyage des grains sont d'importants 

facteurs qui influencent la pente de la droite d'état ultime. Une augmentation de la teneur 

en silt conduit à une pente plus abrupte (Sladen et al; 1985) 

1.4.4 Paramètre s, 

Lonqu'on évalue la stabilité des remblais hydrauliques vis-à-vis des glissements par 

coulées, la résistance non drainée à l'état stationnaire mobilisée (permanent) est un 

paramètre important. Konrad et al (1995) ont proposé que les caractéristiques de l'état 

permanent pour un sable donné peuvent être représentés par trois paramètres: la pente )c de 

la ligne d'état ultime et l'indice des vides maximum eo à qui correspond une valeur de 

référence de la résistance au cisaillement non drainé S, (fig. 1.7). Plusieurs données ont 

été regroupées par l'auteur (fig. 1.8) pour montrer la sensibilité de Su, en fonction de la 

composition des sols en fins. Notons que Been et al (1985) a également choisi auparavant 

cette approche pour déterminer les caractéristiques de l'état permanent avec cependant une 

valeur de l'indice des vides correspondant à Su, (appelée Su ) = 1kPa. 



, .  * t - Figure 1.7. C a r a c t e n s o a d e  pour des sols -ad et Watts. 1995) 
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. .  , .  du conce~t  d'état ultime 1.5 Ouelaues cas historiques de glissements analvses a I aide 

1.5.1 Berme de Nerlerk (mer de Beaufort. Canadd 

Cette benne a été placée hydrauliquement (1982) et devait faire partie de la fondation d'une 

plate-forme d'exploration pétrolière reposant sur le fond marin au large de Nerlerk dans la 

mer de Beaufort. Les pentes des talus de la benne variaient entre lV:4H et 1V:7H alors 

qu'elles étaient dessinées selon des pentes de 1V:5H (figure 1.9). 

SEA LEVEL 

PR EFAILuRE SECTION. SLIOE 1 
& 

LEGEW 

i983 NERLZSU St"rC 

2 1982 u E X E Q r  SmC 

',UALE',W 5- 
y 1-2rn fHlCK CLAY 8 SILT. SOFT. HlGH PLASTICITY [CH) 

> SAND, TRACE SILT (SPI  - - - - - - - - - - - - - -  
Y IAJ '01 FROZEN SAND, I'àPl. WLLL BONOLO 

DISTANCE ( m l  

Nerlerk, montrant la distributrop des m t e r ~ a u  . .  . . . Figure 1.9. Une section ty e de la berme de 
utilisés 

Cinq glissements sont survenus en 1983, pendant les travaux de construction, par le simple 

chargement statique résultant de la mise en place du sable. Ce matériau provient 

principalement de la région de Nerlerk; son Dm est de 220 pm et il contient environ 12 % 

de fins. Cependant, un sable provenant d'un banc situé à Ukalerk, a été également utilisé 

dans ces travaux de construction (Dm = 310 pm avec 2 % de fins). Les courbes 

granulométriques de ces deux sols sont présentées à la figure 1.10. 



Figure 1.10. Courbes granulometnques des sols u-dansction de la berme de W .  .. 
erlerk (mer de Beaufort. Ca- 

Les ruptures se sont produites a des endroits où les pentes de la berme étaient les plus 

abruptes (1V:4 à 5H). Les données baîymétriques indiquaient que les matériaux glissés 

reposaient à un angle aussi faible que 1 à 2' par rapport à l'horizontale (IV : 30 à 50 H), 

suggérant une coulée des matériaux par liquéfaction. 

Sladen et al (1985 a et b) 

Dans le cadre de l'analyse à rebours de ces ruptures (Sladen et al. 1985 a), des essais 

triaxiaux non drainés en laboratoire ont été réalisés dans le but de mesurer les paramètres à 

l'état stable. Les analyses des résultats suggéraient l'existence d'une surface 

"d'effondrement" dans l'espace tridimensionnel indice des vides-résistance au cisaillement- 

contrainte normale. Une condition nécessaire à la liquéfaction est que l'état du sol se situe 

sur cette surface (fig. 1.1 1). Ce concept d'état d'effondrement découle des principes d'état 

critique (cg .  1.12 ); il peut être utilisé comme complément à ce dernier dans les analyses à 

rebours des glissements de terrain impliquant des sables à l'état lâche. 



\ 
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Draincd Plane 

Figure 1.1 1. Surface d'effondrement dans Ives ace pl-a-e -nt le the-ment des 
contraintes dans un essai de com~ression triaxial draine a) et un autre non . . . I 

drainé b) 

Figure 1.12. Surface d'effondrement dans le sl-tv 



Dans une autre étude (Sladen et ai 1985 b), les calculs à rebours ont démontré que l'état de 

compacité de la benne avant rupture était beaucoup plus lâche que dans les parties stables et 

comportait une perte importante de la résistance. L'auteur a analysé les cinq ruptures de la 

berme de Nerlerk en utilisant la méthode de pente infinie. La résistance au cisaillement non 

drainée à l'état ultime se situait enbe 0,25 et 1,O kPa, ce qui correspond à une fourchette de 

valeur de la contrainte effective in-situ allant de 0,4 à 1,6 kPa. 

Utilisant la droite d'état ultime (figure l.l3), Sladen et al (1985 b) ont trouvé que la densité 

relative du matériau de remblai était située entre 25 et 35% ce qui correspond a une 

compacité plus faible que celle trouvée par les essais de pénétration au cône (densité 

relative entre 50 et 70%; fig. 1.14). 

11 conclut que le glissement de la berme de Nerlerk est une coulée du matériau par 

liquéfaction? laquelle conclusion est basée sur la morphologie des glissements et le fait que 

le sable utilisé a été mis en place avec une densité relative variant entre 25 et 35% (e,, 

=0,67). 

Enfin, la teneur en fines dans le matériau utilisé était un autre facteur qui a été considéré 

dans l'étude; une augmentation en fines conduit à une diminution dans la densité du sol et 

ne facilite pas le drainage, ce qui engendre une augmentation de la pression interstitielle. 

D'après Sladen et al (1985), cette situation conduit à supposer que le potentiel de 

liquéfaction est beaucoup plus faible pour un sable propre qu'un sable contenant un certain 

pourcentage de fines. 
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nalvse de la rupture de la berme de Nerlerk par Konrad ! 1991) 

La méthode d'analyse précitée de Sladen et al (1 985 b) suppose une relation unique entre la 

résistance à l'état permanent et l'indice des vides initial (compacité). Konrad (1991) a 

étudié le cas de la rupture de la berme de Nerlerk en proposant que la résistance à l'état 

permanent dépend aussi de la contrainte de confinement (initiale). Suite à des conclusions 

parfois contradictoires concernant le glissement de Nerlerk, le concept modifié proposé par 

Konrad a été utilisé par ce dernier pour une analyse complémentaire tenant compte, cette 

fois-ci, de la contrainte de confinement. 

Tel que montré dans la figure 1.15, l'utilisation des lignes d'état ultime UF et LF pour le 

sable de Nerlerk conduit à des résultats plus précis. D'après Konrad (1991)' si la résistance 

à la rupture est contrôlée par la ligne d'état ultime supérieure (UF), la densité relative du sol 

en place serait de 31 à 37%. De plus, l'état initial in-situ serait localisé au-dessus de la 

ligne \ru, tel que indiqué par le rectangle ombragé de la même figure et dans ce cas la 

rupture serait possible b n'importe q u ~ r o f o n d e u  dans la berme. 

Cependant, dans le cas où la résistance à la rupture serait contrôlée par la ligne d'état ultime 

inférieure (LF), les valeurs d'état initial seront situées dans les limites du triangle hachuré 

de cette figure et la densité relative est comprise entre 40 et 43%. Les ruptures contrôlées 

par la ligne LF seront ainsi possibles uniquement pour les couches où les contraintes 

effectives de confinement sont inférieures à 20 kPa, ce qui est en accord avec les 

observations du terrain où l'on a noté que les glissements sont superficiels. 



. P .  . . Figure 1.15. Zones de ruDture (pay contraction ou Iiqyefaction? u m a n t  les lignes d etat f ' 

me UF ou LF (sable de N e r w  

Également, les résultats découlants de ces calculs à rebours indiquent que la densité relative 

en place utilisant la ligne LF sont proches de ceux des essais au CPT (fig. 1.14). De plus, 

selon la figure 1.15, la valeur du paramètre d'état pour le sable de Nerlerk (12% de 

fins) est de - 0,028 ce qui est proche du maximum indiquant que ce maténau est susceptible 

a la liquéfaction. 

Les résultats de ces analyses suggèrent alors que la stabilité des talus de la berme 

-composés de maténau granulaire lâche- est contrôlée par la ligne LF et non par la ligne 

UF. Ainsi, dans le figure 1.15. en considérant que la densité relative du maténau de la 

berme de Nerlerk est de 45 % (e=0,72), la contrainte moyenne effective (p') a l'état 

permanent est d'environ 15 kPa ce qui correspond à une résistance au cisaillement non 

drainé ultime de 9 kPa. 



Cette analyse a été basée sur des valeurs non-uniques de la résistance à l'état permanent 

pour un matériau granuiaire donné. La densité relative m o y e w  en place d'environ 40% et 

les conditions de contrainte initiale conduisent à un anti-écrouissage avec une résistance à 

l'état permanent correspondant à la résistance minimum définie par la ligne LF. 

Pour le sable constituant la benne de Nerlerk, la résistance au cisaillement minimum non 

drainé est d'environ 18% de la résistance à l'état permanent déterminée avec les méthodes 

conventionnelles qui utilisent des contraintes de confinement élevées. Les ruptures du 

remblai de Nerlerk furent donc des glissements par liquéfaction très probablement induite 

par déformation progressive. 

Enfin, les essais sur le sable de Nerlerk ont montré que l'indice des vides maximum était de 

0,94 et 0,96 pour un sable contenant 2% et 12 % de fins, respectivement. L'augmentation 

en fines fait diminuer de façon significative la valeur de S, de 0,014 (2% de fins) à 0,0007 

kPA ( 1 2%de fins). 

du glissement d'un remblai routier en Suède (Konrad et Yashima, 1 S .  Analvse 

EBfa 

Historique sommaire du ylissement 

En octobre 1983, suite à l'élévation du niveau du réservoir d'une centrale hydroélectrique 

située à proximité, une partie du remblai routier (autoroute 35 1) se trouvait alors submergée 

(voir fig. 1.1 6). Une fissure longitudinale et quelques déformations dans la chaussée sont 

alors apparues en septembre 1983 nécessitant des travaux de réfection de la route. Le 



glissement de terrain est sun 

24 

le des travaux de compactage étaient en CO urs à 

l'aide d'un compacteur vibrant pesant environ 3,3 tomes. Ce glissement est survenu 

environ 10 secondes après le début du compactage et a concerné un tronçon de 60 m de 

longueur et toute la largeur de la route. 

Figure 1.16. Section schémati ue montrant la ryptnre le remblai r o u w  

Les investigations menées dans le reste du remblai ont révélé la présence d'horizons de sol 

fin ( 2 à 3 m d'épaisseur) dans un état lâche avec des valeurs de N, ,60, situées entre 8 et 10, 

lesquelles sont plus faibles que celles requises pour assurer des conditions de non 

liquéfaction. Notons que la construction de la route s'est déroulée durant un hiver, ce qui 

laisse supposer des problèmes de compactage résultant de variations importantes dans la 

teneur en eau du till. 



Propriétés sommaires du till 

Le soi utilisé dans la construction de ce remblai routier est un till composé de sable 

contenant environ 32 % des fines (passant le tamis 80 pm). Ce matériau est un produit 

d ' abrasion (glaciaire) dont la minéralogie est composée essentiellement du quartz anguleux 

avec un peu de felsdpath. Son D5, est de 0'11 mm alors que son coefficient d'uniformité 

est de 17. Finalement, l'indice des vides maximum (ASTM D4254) a été calculé à 0'8 

pour une densité des grains solides de 2'75. 

Essais triaxiaux 

Les échantillons de sol, reconstitués à indice des vides différent, mais consolidés 

isotropiquement à 300 kPa, ont été soumis à des essais triaxiaux en compression monotone 

et sous conditions non drainées; la procédure de préparation de ces essais ressemble 

sensiblement a celle décrite dans le chapitre N de la présente thèse. Ces essais ont aidé à 

déterminer les caractéristiques à l'état ultime du till. Des essais de chargement cyclique ont 

été également effectués sur d'autres échantillons consolidés anisotropiquement afin de 

simuler l'effet des vibrations produites par le compacteur et ses conséquences sur 

l'augmentation des pressions interstitielles dans le remblai. 

La figure 1.17 résume les résultats des essais C N  (monotones) et montre la droite de l'état 

ultime (UF) du till d' Asele (avec un = 0'03). La figure 1.18 montre les cheminements de 

contrainte normalisés (par rapport à P',, ) ainsi que les enveloppes des contraintes atteintes 

au pic et à l'état ultime. Les pentes de ces deux droites sont respectivement 0.90 et 1,40. 



de l'état ultime du till (autoroute 351. Ase Figure 1.17. Caractéristiaues le. Suède) 

Figure 1.18: Résumé des résulta . . .  . -1 



Les analyses à rebours ont considéré les conditions qui prévalaient lorsque la fissure 

longitudinale est apparue dans la route alors que le remblai était partiellement submergé par 

Ia montée du niveau de l'eau du réservoir; a ce moment, le facteur de sécurité obtenu était 

proche de l'unité soit 1-12. La pente était donc dans un état de stabilité précaire. 

Les conditions prévalant au début du compactage (vibrations) sont illustrées dans la figure 

1.19 c; le facteur de sécurité était alors égal 1.07, 1.03 et 0.99 pour des charges 

hydrauliques de 0.1, 0.2 et 0.3, respectivement. 

.. P .. * P Figure 1.19. Résultats des U v s e s  de stabilite de la rupture du remgl;ii a differentes é t w  



Les phénomènes de liquéfaction observé ont été également analysés en terme de contrainte 

à l'état ultime; ces analyses font ressortir que cette contrainte est mobilisée à grande 

déformation et "contrôle" la distance de l'écoulement des matériaux glissés. 

1.6 Oueluues tr r . . . . avaux anterieurs sur des matenaux glaciaires ( 

1.6.1 Till du qite de Delaw. à 50 _km au nord ouest de O~ébec. Ouébeç 

Figure 1.20. Co-ometnque du tlllwtilisc , . .. , 



Le till et le sable ont montré des comportements très semblables en sollicitation cyclique et 

ont mobilisé des résistances au cisaillement à peu près identiques. L'auteur conclut que la 

teneur de 28 ?G en particules fines dans le till n'est pas apparue suffisante pour rendre ce 

dernier moins résistant à la liquéfaction qu'un sable propre. 

1.6.2 Till de Vale St-Alb-S. Hesctfords-eterre 

Atkinson et al (1988) ont réalisé des essais en compression triaxiale isotropique non drainés 

sur des échantillons reconstitués et des échantillons non remaniés prélevés dans un dépôt 

naturel de till du Vale St-Albans dans le Hertfordshire, Angleterre. Le sol est composé en 

moyenne de 40% de silt, 40% d'argile, 10% de sable et 10% de gravier. Des cailloux ont 

également été notés dans le dépôt pouvant atteindre 100 mm de diamètre. Des observations 

au microscope électronique ont révélé la présence de calcite cristalline dans les échantillons 

dits non remaniés. 

Tous les essais ont été menés avec une contrepression de 200 kPa laquelle a été jugée 

suffisante pour saturer l'échantillon et une valeur minimum de 0,95 du coefficient B de 

Skempton a été obtenue. La pression effective variait de 50 à 1 600 kPa. On note que la 

pression de préconsolidation a été estimée, à l'aide des échantillons tubés, à une valeur de 

2 000 kPa. 

Les analyses des résultats de ces essais triaxiaux ont démontré l'importance pratique de 

prendre en compte l'état actuel et l'histoire des contraintes pour l'interprétation des 

domees. Les résultats des essais ont été examinés dans le cadre général de la mécanique 



des sols à l'état critique en utilisant les procédures de normalisation pour prendre compte 

les différents états et l'histoire des contraintes des échantillons. 

La différence entre les échantillons reconstitués et ceux dits non remaniés ne sont 

observables qu'à faibles déformations et peuvent être attribués, d'après l'auteur, a la 

cimentation présente dans le dernier cas. 

Les enveloppes de rupture sont similaires à celles trouvées pour d'autres matériaux 

glaciaires (Gens, 1983). L'examen des courbes contrainte déviatonque-déformation axiale 

montre que seulement les échantillons soumis à une contrainte isotropique initiale très forte 

montrent un pic tandis que les échantillons nomalement consolidés à légèrement 

surconsolidés ne montrent pas de pic et se rejoignent au même point à l'état permanent. 

Par ailleurs, les valeurs de h et de M (= q/p7) sont approximativement identiques pour les 

échantillons reconstitués et ceux non remaniés et elles sont égales à 0,065 et 0,085, 

respectivement. L'angle de frottement interne du matériau serait alon de 2 2 O ,  environ (état 

critique). Cette valeur est faible en comparaison à celles rencontrées pour les tills connus 

au Québec. On remarque alors que la matrice du till de Hertfordshire étudié est une argile 

et silt avec des traces de sable alors que celles des tills connus au Québec sont plutôt décrits 

comme un sable silteux a un peu de silt. 

L'auteur conclut que les paramètres d'état ne dépendent que de la nature du sol (i.e. la 

minéralogie, la granuiométrie, la forme des grains et la structure) et elles sont 

indépendantes de l'état initial de la cimentation, de l'arrangement des grains, etc. 



1.6.3 Till de Scandinavie 

Konrad (1 993) a réalisé deux types d'essais sur des échantillons, l'un provient de la 

Scandinavie et il est décrit comme un till glaciaire sableux contenant 32% de silt ayant 

coefficient d'unifomiité de 17. Sa minéralogie est composée essentiellement du quartz 

anguleux avec un peu de Feldspath. L'autre matériau appelé sable d'Hostm provient de 

France et il est principalement composé de quartz sub-anguleux (siliceux) avec un 

coefficient d'uniformité de 1,7. (figure 1.2 1) 

Figure 1.21. 

Le premier type d'essais consistait à consolider le sol sous une contrainte isotrope donnée 

qui sera suivie par une compression triaxiale monotone sous conditions non drainés. Le 

second type se résumait en des essais triaxiaux cycliques non drainés sur des échantillons 

consolidés de façon anisotropique. Ces essais ont permis d'étudier les conditions de 

contrainte conduisant a un comportement contractant du sol ainsi que les caractéristiques de 

I'état permanent associé. 



11 apparaît que l'enveloppe des contraintes ultimes est égaiement celle des contraintes de 

déclenchement; elle semble être unique pour des échantillons préparés à l'aide de la 

méthode des tassements humides et indépendante du chemin des contraintes. Cependant, si 

l'enveloppe de rupture est unique pour un sable donné, la résistance à l'état permanent ne 

l'est pas et dépend de l'indice des vides et des contraintes existant au début de la rupture 

plastique. 

Pour chaque matériau, la pente M, de contrainte ultime semble être unique et indépendante 

du chemin de contraintes (figures nos 1.22 et 1.23). Par contre, la résistance a l'état 

permanent n'est pas unique et dépend de l'indice des vides et de la contrainte de 

consolidation effective initiale. (figures nos 1.24 et 1.25). 

Figure 1.22. Sommaire des résultats des essais CLU sur le sable dtHostun BE 



Figure 1.33. Somrn&e des résultats des essais CIU sur le tiIl de Scandinavie . . 
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t ' . . '1 . . Figure 1.25. Courbes d etat 1- pour le ti 1 de Scandinavie 



CHAPITRE II 

TRAVAUX DE TERRAIN 

En accord avec les différents intervenants du Ministère des Transports du Québec, division 

géologie et géotechnique, six sites ayant connu des instabilités superficielles dans les talus 

de remblais ou de déblais ont été sélectionnés (figure 2.1) et ont fait l'objet d'étude 

d'investigation. Celle-ci comprenait d'une part, des visites des lieux incluant des essais in 

situ appropriés (mesure de pentes par arpentage, échantillonnage des sols en place, mesure 

de la densité en place et de la teneur en eau à l'aide d'un nucléodensimètre etc.), et d'autre 

part, une étude des dossiers disponibles aux archives du MTQ contenants des informations 



pertinentes relatives aux étapes de la construction. (étude pédologique d'avant projet, essais 

in situ et en laboratoire, JournaI II, mémos et réunions de chantier etc.) 

Le présent chapitre contient donc une description de chaque site, suivie des propriétés et de 

la nature des matériaux en place ainsi que les conditions de l'eau souterraine tels que 

relevées Ion des études pédologiques d'avant construction et/ou lors de nos travaux de 

terrain. il présente par la suite les principaux problèmes rencontrés lors des travaux de 

construction. Le site de la route 175 sera décrit de façon plus détaillée puisqu'il fait l'objet 

du présent mémoire. 



Figure no 2.1 : mn de ~ocalisation 1 . . C .  

Échelle 1 :SOO 000 



2.2.1) Route 116 

2.2.1.1) Site 

Le site se trouve au sud de la municipalité de Danville, Canton Shipton, Québec. Il s'agit de 

la reconsmiction de deux tronçons de route situés entre les chaînages allant de 7+120 a 

l3+SOO et de 14+400 à 15+600 km ( figure no 2.2). 

La topographie du terrain avant construction variait de façon significative en raison de 

l'étendue des tronçons projetés. D'après les plans et devis consultés, ces tronçons ont été 

construits en remblai-déblai avec des pentes de IV : 2H (26,6"). Les mesures prises sur les 

zones stables et instables indiquent des valeurs moyennes de 32" soit 1V : 1,6H. Les 

instabilités observées concernaient des zones situées dans les talus de remblai et de déblai 

(Photos 2.1 a 2.4) 

2.2.1.2) Nature et  ~ r o ~ r i é t é s  des sols 

Dans le cadre de l'étude pédologique d'avant constmction, des sondages a l'aide d'une 

tarière manuelle ont été effectués le long des tronçons projetés. Le tableau 2.1 présente un 

résumé des résultats des analyses effectuées en laboratoire sur certains échantillons 

prélevés. 



Figure no 2.2: Plan de localisation du site (Route 116) 
Échelle 150 000 



Chainage 
(Tronçon no 1 ) 

7+IJO. D 
7+ 180. C 
7+300. C 
7&560. D 
7+680. G 
7+720. C 
7+800. D 
7-920. D 
8c060. G 
8+ 160. D 
8+18O. G 
8+400. C 
Y+WO. C 
;9+760. C 
X+980. G 
9+ûOO. D 
<)+?HO. G 
9+520. G 
'1+700. G 
0)920. D 
1 01000. G 
lO+l8O. G 
10+260. C 
I W360. G 
I WJ20. G 
10+460, D 
1 W560. C 
10+960. D 
1 1-000. G 
1 1 480. D 
1 1-240. Ci 
1 1+180. C 
1 l+570. C 
1 l+610. D 
I l+ujO. C 
12+520. C 
1 ?+553.C 

1 2+600. C 
Il+680. D 
12440. D 
12+980. C 
13+040. C 
13+18O. C 
l3+i8O. D 
13+240. D 
13+420. C' 
13+460. C' 

?/o passant le 
tamis 80 prn 

30.4 
38.4 
31.0 
17.7 
34.1 
405 
11.0 
39.5 
49.0 
25.4 
47.9 
u. 1 
42J 
34.8 
46.0 
41 .2 
39.5 
23 .S 
39.0 
40.6 
42.1 
41 -6 
33.0 
16.5 
17.4 
10.3 
37.4 
19.3 
35.4 
33.6 
43.3 
53.7 
3 1 .O 
18.9 
57.2 
3 1 .S 
89.4'" 
97.j'" 
65.2'" 
77.5' ' 
00.6''' 
33.5'" 
59.8'" 
10.2 
32.4 
24.5 
55.2 

Limite de 
liquidid % 

27.0 
20.2 
3 1 .O 
17.0 
17.0 
17.3 - 
17.6 - 
21.4 
20.0 
27.5 
25.3 
23.0 
19.0 
17.0 
21 5 
19.0 
23 .O 
20.0 
16.0 
36.0 
23.0 
23.0 
22.0 
28.0 
29.0 - 
- 
23.0 
18.0 - 
26.0 - 
35.0 - 
26.6 
28.0 
32.0 
24.0 
34.0 
38.0 
18.0 - - 
- - 

Limite de 
plasticid % 

18.0 
16.0 
20.0 
15.0 
15.0 
15.0 - 
15.1 - 
16.3 
16.0 
18.3 
l7,6 
17.0 
15.0 
15.0 
165 
15.0 
17.0 
16.0 
14.0 
21.0 
17.0 
17.0 
17.0 
18.0 
19.0 - 
- 
17.0 
15.0 - - 
- 
21.0 - 
19.8 
19.0 
20.0 
17.0 
2 1 .O 
78.0 
1 5.0 - - 

CIassification 
ASTM D-2481" 

S C  
SM-  SC 

SM 
SM 
SM 
SM 

SM- SC 
SM 
SM 

SM-  SC 
SM 
SM 
SM 

S M -  SC 
SM 
SM 
SM 
SM 
SM 
SM 
SM 
SC 

SM-SC 
SC 
SM 
SC 
S C  
SM 
SM 

SM-SC 
SM 
SM 
SC 
SM 
CL 
SM 
M L  
CL 
CL 
CL 
CL 
SM 
SM 
SM 
SM 
SM 
ML 

suivre) 

Tableau 2.1 : Résumé des résultats des anavses e o t e c h a u e s  effectuées en laboratoire 



1 

Chainage 
(Tronçon 

no2) 

I5+46O.G 
Notes: ( 1  ) 

- 

- - 

ecteurs où des 

passant le 
tamis 80 
rmcron 

80.6 
63.4 
68 2 
64.2 
93.4 
74.0 
38.8 
73.7 
91.8 
76.4 
99. I 
98.4 
08.0 
75.0 
00.9 

Teneur en a u  
5 la réception 

46 

ont 
I 

eu lieu 

Limite de 
liquidité % 

limite de 
plasticité % 

Indice de 
tiquidit6 

Classitication "' 
AST M D-2487 

( 2 )  Class~ticat~on foum~e par le M.T.Q. 
C . centre G : 10 rn j: gauche de la Iigne du ccnm D : 10 m à droite de la ligne du centre 

Tableau 2.1 (suite). Résumé des résultats des anavses effectuées ~ é o t e c h n i w  en laboratoire 

Le 15 août 1995, nous avons effectué deux sondages a l'aide d'une tarière manuelle, dans 

deux zones de talus de remblai ou des instabilités ont eu lieu lors des travaux de 

construction. Auparavant, nous avons enlevé l'empierrement de protection mis en place sur 

une épaisseur de 50 cm, environ. Le tableau suivant résume les informations obtenues. 

Tarière no 

TA- I 

( I : Eboulement au fond du sondage en nison de la priscnce d'eau; impossible d'avancer avec la t a n k .  
12) . Marenau mis en place probablement dans un but correctif. d'où aucun essai au nucléodensimim n'a etc effectué. 

TA-2 

Tableau 2.2. Informations obtenues d w  les sond- 

Remarques Chainage 
(km) 

12-980 

Pmtondeur (m) 

0.90 j, 1 ,j0( 1 ) 
0 i 030 

0.30 j, 3.30( 1 ) 

12-750 Sable avec un peu de gravier et des 
mces de silt. brun. PrCsence de 

quelques cailloux (schiste). 

M p t i o n  visue~le des mdnauli(2) 

O a 0.90 

. . 
Sable avec dcs iraces de pv ie r .  brun. 

Sable avec un peu de gravier et des 
traces de silt. brun. 

Sable avec des a c e s  de gravier et de 
silt. bmn 

Un échantillon 
prélevi entre 1 . I O  et 

130 m de 

Niveau de l'eau 
souterraine (m) 

1 JO 

3.10 

profondeur. 

Un echantillon 
prélevé cnrrc 1.80 et 

3.10 m de 
profondeur. 



On note que le refus à la tarière manuelle a été enregistré à quelques décimètres de 

profondeur dans une zone stable de talus de déblai (chaînage l3+OlO km). L'examen visuel 

indique un sol composé de silt et sable avec un peu de gravier, contenant des cailloux et des 

blocs (till). Notons que cette zone stable est située à quelques mètres ou de I'ernpierrement 

a été mis en place (zone corrigée d'après les documents du M.T.Q.; voir photo 2.1) 

2.2.1.3) Niveau de l'eau souterrm 

Le niveau de l'eau souterraine a été repéré lors de la réalisation des sondages d'avant-projet 

au printemps 1987. Le tableau suivant présente les résultats obtenus. 

Niveau de l'eau 
souterraine (m) 

surface à 1,60 
surface à 1 ,O0 
0,80 à 2,40 
1,20 à 2,90 

0.60 
0,90 à 1,60 

surface a 1,60 
non déterminé 
surface a 0,40 
2,40 à 3,50(~) 

surface 
0,60 à 1,20 

surface à 1,20 
L' 

- -  - - .  . 1 

Notes: ( 1) Chaînage ou des instabilités se sont produites 
pendant la construction du remblai 

(2) Valeur proche de celle lue dans notre sondage 

Tableau 23. Yiveau de I'eau s o u t e r r m  

Par ailleurs, lors de notre visite du 2 juin 1995, nous avons noté une venue d'eau importante 

(ruisseau) au chaînage 13+000 km. (côté nord de la route; voir photo 2.1). 



2.2.1.4) Informations retenues 

Les travaux de construction des deux tronçons de la route 116 se sont déroulés du 3 

juillet au 23 novembre 1989 et du 3 mai au 21 septembre 1990 ; 

de fortes pluies se sont abattues sur la région, le 18 juin 1990, et ont causé de l'érosion et 

des instabilités dans les talus de remblai et de déblai, particulièrement entre les chaînages 

t2+580 et 23+180 km. Des instabilités similaires ont été observés lors de fortes pluies 

survenues le mois d'octobre suivant (Journal II, M.T.Q). 

d'après les informations recueillies, d'autres instabilités superficielles se sont produites 

pendant les périodes de dégel de l'année suivante (1991). Les récentes visites du site 

(juin 1995) nous ont permis de constater quelques décrochements dans des talus de 

remblai et les matériaux impliqués ont bloqué partiellement le fossé de drainage situé en 

face du numéro civique 68 1. D'autres instabilités se sont manifestées, avec déplacement 

de la végétation mais sans entraîner des matériaux dans le fossé de drainage (Photos 

jointes nos 2.1 a 2.4); 

d'importantes surfaces dans les talus de remblai et de déblai ont été comgées avec de 

l'empierrement. Ces zones atteignent parfois six mètres de hauteur et vingt mètres de 

longueur et sont situées principalement entre les chaînages 12+720 et 13+180 km; et 

enfin, les instabilités dans les talus de déblais et de remblais ont conduit à des 

décrochements pouvant atteindre un mètre de profondeur. (figure no 2.3). 





. *- 
. a . ;  - 



Photu 2.2 Route 1 16. Danville . Québec. 
Glissement local avec coulée des matériaux: talus de remblais. chaînage 1 1 +3OO 



Photos 2.3 et 2.4 
Route 1 16, DanviIle , Québec. 
Haut: glissement local des matériaux; 

talus de remblai, chaînage 1 1+300, côté gauche 
Bas: glissement; talus de remblai, chainage 1 l+300 

côté droit 



2.2.2) AUTOROUTE 55 

2.2.2.1) Site 

Le site se trouve a quelques kilomètres au nord-ouest de la municipalité de St-François- 

Xavier-de-Brompton, Québec. Il s'agit de l'élargissement de l'autoroute 55 (1993), entre les 

chaînages 9+800 et 12+120 km, soit un tronçon de 2,3 km environ, situé dans un secteur à 

flanc de montagne (figure no 2.4). La construction est localisée du côté opposé à la 

montagne, à l'intérieur de secteurs, se trouvant soit en remblais ou en déblais. 

Les plus hauts remblais sont situés au droit de huit ponceaux et atteignent une hauteur de 

six mètres, avec des pentes de 1V : 2H (26,0°). selon le devis. Ces endroits ont été 

reprofilés et les mesures prises sur le terrain indiquent plutôt des valeurs de 1V: 1,6 H 

(32"). Selon les documents consultés (M.T.Q) et nos observations sur le terrain, toutes les 

instabilités sont survenues dans les talus de remblai (côté gauche ou Est). 

2.2.2.2) Nature et ~ r o ~ r i é t é s  des sols 

Les matériaux de remblai proviennent en majorité des déblais avoisinants. Les analyses 

effectuées en laboratoire sur ces matériaux (M.T.Q) ont été résumés dans le tableau 2.4. 



Figure 2.4. Plan de localisation du site (autoroute 55) 



Chainage u $6 passant le 
tamis 
5mm 

72 
94 
58 
Y 8 
88 
9 I 
84 
96 
76 

% passant le 
ramis 80 Pm 

0+920 
1 W060 
1 0+6-O 
IN818 
1 1 4 4 0  
l1*IJO 
1 1-3-10 
1 1 +500 
1 1 +660 

' ~ o t e :  ce mtenau est du till. 

Teneur en 
eau h la 
ricep tion 
(6) 

Humiditi 
optimum 

O h  

Masse 
volumique 
c o ~ g i e  

(k&m31 
1994 

Classification 
ASTM D-2487 

Sable silteux et graveleux 
Sable et silt avec des n;ices de gmvier 

Sable et silt avec un peu de  gravier 
Sable ct  silt avec un peu de _mavier 
Sable et silt avec un peu de gravier 

Sable et silt avec des tracts de g n v i a  
Sable siitcux avec un peu de gnvier 

Sable a silt avec des traces de gravier 
Sable siltcux et graveleux 

Tableau 2.4: Résumé des résultats des-vses -éotech&pes en laboratoire 

Le 16 juin 1995, nous avons effectué des sondages à l'aide d'une tarière manuelle sur le 

talus de remblai où des instabilités se sont produites. Le tableau suivant résume les 

résultats obtenus. 

Notes: ( I ) retus pntique j. la tanere. 
( 2 )  mténaux mis en place dans u 
( 3 )  des résurgences ont i te n o t h  
la route . 

Profondeur (ml Tanire 
no 

but correctif. 
ans le talus de remblai (est). ji environ 2 rn de profondeur par nppon 3 la surface Iinale de 

Description visuclle des mattriaux 

Milange dc blocs, de cailloux. de 
gnvier. de sable et de s i l t  

Sable et silt avec des a c e s  à un peu 
de gnvier. brun. 

Mélange dc blocs. de cailloux, de 

gmvier. de sable et de silt, 

Sable et silt avec des a c e s  d'argile. 
brun. Le matériau contient un peu de 

mticrcs organiques. 

Chainage 
(km) 

Tableau 2.5 : Résumé des infor- obtenues au chantier 

Par aileuurs, à proximité des sondages, des essais au nucléodensimetre ont Cté effectués 

Niveau de l'eau 
s o u m i n e  (m) 

Pas d'eau (mais 
prisence de 

quenoutlles pris de 
ccttc zone) 

Pas d'eau (mais 
prisencc de 

quenouilles pds de 
cette zone) 

dont les résultats peuvent se résumer comme suit: 

Rrmarqucs 

Un échantillon prélevé 
r n m  0.80 et 1.10 m de 

profondeur. 

Deux échantillons 
prélevés entre 0.60 et 
0.80 et entre I .-1O et 

1.70 m de protondeur. 



Tranchée no Chainage (km) Profondeur de DcnsitiStchcen Compacité Teneur en eau 
l'essai place (k@m3) mesu* (%) rricsurrt (%) 

TR- 1 IN220 0.40 1627 79.0 5 3  
0.80 1424 69,O 11.8 

Note: La masse volumique sèche corrigée utilisée est de 1994 k g d .  

i .  Tableau 2.6. Résultats obtenus au nncléodensimetre 

2.2.2.3 Niveau de l'eau souterraine 

À l'automne 1993, le service des chaussés, a procédé à la pose de six piézometres de trois 

mètres de profondeur chacun. Ceux-ci ont été installés par paires aux chaînages 10t280, 

1 1+000 et 1 1+333 km où des problèmes d'instabilité sont survenus auparavant. Soulignons 

que des quenouilles ont été observées à ces endroits lors de notre visite de 16 juin 1995. 

La position de la nappe phréatique a été mesurée périodiquement de l'automne 1993 

jusqu'au printemps 1994. Les résultats obtenus sont présentés à la figure no 2.5. 
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2.2.2.4 Informations retenues 

Les travaux de construction se sont déroulés entre les mois d'août et novembre 1993 

indusivement ; 

les rapports internes ainsi que les mémos émis en chantier indiquent des venues d'eau 

dans le talus "est" du remblai (résurgence); 

les instabilités des talus de remblai lors des travaux en octobre 1993, ont été 

particulièrement prononcées entre les chaînages 9+820 et 10+860 km. D'autres 

décrochements locaux ont été observés au chaînage 1 l+220 et entre 1 l+758 et 11+820 

km. Certaines instabilités ont atteint les accotements de la route ce qui a nécessité un 

arrêt temporaire des travaux de construction. Les instabilités ont atteint par endroits des 

profondeurs d'environ 1,50 mètre (figures no 2.6 à 2.8 et photos numéros 2.5 et 2.6); 

les visites du site (juin 1995) nous ont permis de constater que les talus de remblai au 

niveau des ponceaux présentent des surfaces engorgées d'eau, facilement pénétrables a 

l'aide d'une tige de métal sur une profondeur de 1,2 rn environ. Les teneurs en eau 

mesurées au nucIéodensimetre et au laboratoire variaient entre 21 et 30%. De plus, les 

glissements de peau ont été observés particulièrement dans les talus de remblai au-dessus 

des ponceaux ( # 43,44,46 et 47) atteignant à certains endroits la glissière de sécurité. 





Fig. 2.7. Tirée du journal II datant du 03-10-93 



Fig. 2.9. Tirée du journal II datant du 03-10-93 



Photo no 2.5 (haut): Instabilité dans le talus du remblai, chainage 10+600 
Photo no 2.6 (bas): Instabilité dans le talus du remblai, chaînage 1 O+8îO 
(3 octobre 1993) 



2.2.3) JJJ'm ,A ROUTE 2 1 6 

2.2.3.1) Site 

À la hauteur de son intersection avec la route 216, l'autoroute 10 passe en déblai dans un 

dépôt composé généralement de silt argileux avec des traces de sable, quoique la 

composante du sable devienne plus importante à certains endroits. Le tronçon construit 

s'étend des chaînages 26+900 à 3 2+000 km (voie droite) et de 17+400 a 21+000 km (voie 

gauche). Les bretelles de raccordement sont identifiées "Bu, "F" et "E". La figure numéro 

2.9 de la page suivante présente le plan général de localisation. 

Selon les plans et devis de construction, les talus de remblais et de déblais ont été projetés 

avec des pentes de IV: 1H (45O). Les mesures prises sur le terrain indiquent des valeurs 

moyennes de 30' soit environ 1V: 1.7H après correction). 

2.2.3.2 Nature et ~ r o ~ r i é t é s  des sols 

Dans le cadre de Ifétude pédologique d'avant projet, des sondages ont été effectués le long 

des tracés projetés. Certains échantillons prélevés des sols en place ont été soumis à des 

analyses en laboratoire (M.T.Q.). Un résumé des résultats obtenus est présenté au tableau 

identifié 2.7. 



Figure 2.9. Plan de localisation des troncons   roi et es (non a 1 echelle) . . . . ' 9'  



Autoroute 10 
(voie  droite) 

Chainage 
(km) 

2W920.C 
26+960.G 
27440,C' 
27M8O.G 
27+ i 0O.C 
27+160.C 
27i300.C 
27+300.C 
27+360.C 
27+500.G 
27i-600.D 
17+700.C 
27+760.C 
l7+900.D 
ZS+OZO.D 
28+040.G 
78+l l0.C 
2!3+740.C 
18+4OO.G 
28+5JO.D 
28+660.C 
28+760.G 
2S+900.C 
2W00.G 
29+ l60.C 
29+260.D 
29+610,C 
3M20.G 
30+ I6O.D 
3CH300.C 
3CH58O.D 
30t620.D 

O h  passant 
80 Pm 

39.2 
69.8 
63.2 
88.4 
9 9 2  
49.6 
5 9 5  
87.7 
99.4 
97.2 
99.4 
84.4 
99.2 
527 
9 3 5  
56.6 
57.9 
50.5 
61.6 
75.7 
99.6 
50.0 
90.9 
78.9 
78.1 
40.5 
55.7 
56.8 
67.6 
49.3 
60.9 
61.3 

Limite dc 
liquidité % 

Indice de 
plasticité % 

4.0 
8.0 
5.0 
9.0 
9.0 
5 ,O 
14.0 
8,O 
17.0 
10.0 
10.0 
6.0 
13.0 
3 .O 
1 1 .O 
3 .O 
14.0 
9.0 
5.9 
7.7 
13.9 
15.4 
10.9 
9.7 
10.1 
16.0 
13.9 
12.1 
8.1 
12.4 
7.5 
5.6 

indice de  
liquidité 

Class1fiw 
ASTM D-2 

SM 
CL 
ML 
CL 
CL 
SM 
CL 
CL 
CL 
CL 
CL 
ML 
CL 
ML 
CL 
ML 
CL 
CL 
ML 
CL 
CL 
CL 
CL 
CL 
SC 
CL 
CL 
CL 
SC 
CL 
CL 
ML 

- 

Notes: la classification provient des documents fournis par le MTQ. Elle a été vénfiée lorsque les données le 
permettaient. 
C : centre G : 10 m a gauche du centre D : I O  rn a droite du centre 

( 

Tableau 2.7. Résumé des résultats des analvses gCéO~boiques en laboratoire 

L 

à suivre) 



A U ~ O ~ O U ~ ~  Ï O (voie gauche) 

Chainage 

17+4ZO.C 
17+500.G 
17+600.C 
17+680,G 
17t760.D 
17+980,G 
18+060.D 
18+ lSO.D 
18+400.G 
i 8+46O.G 
18+620.C 
I m 0 . c  
lWI8O.G 
Ic)+280,C 
19+480,G 
1 W680.C 
20+ 180.C 
ZH380.G 
10*620,G 
20+740.C 
2W820.D 

Teneur en eau 
mturclle O h  

27.0 
3 1.9 
22.3 
26.8 
1 7 3  
37.4 
32.7 
16.8 
30.7 
26.0 
33.5 
15.9 
23 .O 
23.7 - 
11.0 
13.4 
6.8 - 
I8.1 
16.9 

Limite de 
Iiquidité % 

245 
37.1 
22.1 
22.9 
25.9 
49.1 
31.8 
20.0 
17.7 
313 
41.6 
22.0 
31.6 
24.9 
183 
32.7 
315 
3 1 3 
36.5 
22.6 
22.5 

Limite de  
pIasticité % 

19,4 
21.4 
16.6 
16.8 
17.8 
U.3 
19.7 
15.9 
18.4 
19.5 
72.8 
16.6 
19.6 
175  
15.3 
20-0 
19.6 
195  
2 1 2  
16.7 
16.7 

Indice de 
plasticité % 

Indice de 
liquiditi 

1.5 
0 5  
1 .O 
1.6 
12 
0.5 
1.1 
02 
1.3 
0.6 
0.6 - 
0 3  
0.8 - 
- 
- 
- 
- 
0.2 - 

Classi fication 
ASTM il-24û7 

IML 
CL 
LM L 
ML 
CL 
CL 
CL 

SM-SC 
CL 
CL 
CL 
ML 
CL 
CL 
ML 
CL 
CL 
SM 
CL 
ML 
ML 

Echangeur R 216, bretelle B l 

Echangeur R 216. bretelle E I 

Classt fication 
ASTM D2487 

CL 
M L  
SM 
SM 

permettaient. 
C : centre G : 10 m i gauche du centre D : 1 O m a droite du centre 

Limite de  
plasticité 
- 
16.4 - 
15.0 

Tableau 2,7(suite). Résumé des rés-ts des analvses géotech&pes en laboratoire 

Chainage 

1 0+940,C 
I 1 +OOO.C 
I 1 +060.C 
t 1 +2OO.C 

Teneur en eau 
naturelle 

27.4 - 
- 
- 

% passant 80 
Pm 
97.0 
80.8 
31.1 
13.1 

( suivre) 
Notes: la cfasstfication provient des documents fournis par le MTQ. Elle ri été vérifiée lorsque les données le 

Indice de 
plasticité 

2. I 
4.8 
12.4 

teneur en eau 
naturcIle 

Limite de 
liquidité 

17,l 
21.1 
32.2 

Chainage 

Limite de 
liquidité 

3 1.7 
21.5 - 
172  

Indice de 
liquidité - 

1.7 
0.7 

Limite de 
plasticitd 

15.0 
16.3 
19.8 

'Yo passant 80 
Fim 

Indice de 
plasticiti 
- 
5 .O - 
2.2 

Classiticmion 
ASTM D2487 

ML 
ML 
CL 

1 8+280.C 
18+340,C 
I S+42O.C 

53.6 
65.1 
99.6 

10.9 
24.5 
28.0 



Echangeur R 216. Bretelle F 

Classification 
ASTM 

IDeOS0.C 
IOtZ 1O.C 
2W300.C 
IOt42O.C 

0-2187 
SW-SM 

Limitc de 
plimiciti % 

Indice de 
plastin'tt % 

CL 
données le 

Indice de 
liquiditi 

Chainage 

Notes: la classification provient des documents fournis par le MTQ. Elle a été vérifiée lorsque les 

7.6 
60.2 
95.2 
99.7 

permertaient. 
C : centre G : 10 m a gauche du centre D : 1 0 m à droite du centre 

teneur en eau 
namrelle % 

5% passant 80 
Pm 

TabIeau 2.7 (suite) . &umé des résultats des an.alvses géotechniques en laboratoire 

Limite de 
liquidité % 

- 
192 
24.3 - 

Par ailleurs, deux sondages à l'aide d'une tarière manuelle ont été effectués le 30 juillet 

1995. sur le talus de remblai de la bretelle identifié "B". Le premier sondage (TA-1) a été 

22.2 
24.6 
41.4 
41.8 

localisé dans une zone ne montrant pas de signe d'instabilité alors que le deuxième (TA-2) a 

été réalisé dans une zone ou des corrections avec de l'empierrement rocheux ont été 

- 
17.4 
22.8 
22.9 

apportées. Les informations obtenues sont résumées dans les tableaux suivants. 

Tarière 

5,6 
7 2  
18.6 
18.9 

no 
TA- I 

- 
0.3 - 
- 

Localisation 

.4 69 m de la mute 
116 et i mi-pente 

(5.5 m de la 
plrssitire) 

.A 35 rn de la mute 
216 et i mi-pente 

matériau 

0.30 3 1 . IO Silt argileux avec des mccs de 
sable et de gravier. brun. 

O i 0.60 Empierrement avec de la pterre de pas d'eau 
calibre 300 mm. 

0.60 3 1 .O0 Silt argileux avec des mces de 
sable. bmn. 

1.603 2.10 Arpilr silteuse grise. 

Remarques 

Echantiltons prélevés 
de 0.40 3 0.70 m ct de 

0,703 1.10m de 
profondeur. 

Echantiltons prélevés 
de 0.60 3 0.80. de 

1.303 1.50rtde 1.70 
3 2.00 rn profondeur. 

1 1 1 1 5 0  1 1 446 1 74.0 1 16.7 
Noie: ( i ) rtusse vdumique sèche optimum comgee utilisée est de 1956 k g / d  (documents M .T.Q) 

1 

Tableaux 2.8 a) et b). Résumé des informations obtenues au terrain 

Teneur cn eau (%) 

16.3 
72.3 

Tranchée no 

TR-3 

Densitt sèche en 
place (kg/&) 

1526 
1475 

Degri de compacité 
m u n i  (%)( ) 

78.0 
75.0 

Localisation 

.A 39 m de la mute 
5 16 et ji mi-pente 

Profondeur de l'essai 

0.60 
1 $00 



2.2.3.3 Niveau de I'eau souterraine 

Le niveau de I'eau souterraine a été repéré pendant les travaux de sondage d'avant-projet. 

Voici Ies tableaux 2.9 a) à c) des relevés obtenus : 

Automutc 10. voie droite 

Niveau de l'au souterraine 
(m) 
1 5 0  
r 30 
I .O0 
1 20 
I .O0 
3 .O0 
4.10 
4.00 
4.00 
4.00 
1 50  
1 .O0 
1.10 
1 .O0 
1 .O0 
1 .O0 
0.80 
0.90 
1 .O0 
1 20 
1 .O0 
1 .O0 
2.10 
I .80 
1.70 
1 50  
1.00 
2.00 
2.60 

Cliainagc 1 Niveau de l'eau soutemine 

30+960.C 

Automute 10, voie gauche 

1 .SO 

Niveau de L'eau souterraine 
(m) 
1.80 
2.50 
1 -90 
2.00 
1 J O  
1 .a0 
120 
0.60 
1.30 
1 .00 
120 
1.10 
1 .O0 
1 .O0 
120 
1 .O0 
150 
0.90 
1.40 
2.60 
0.40 
1.60 
2 .O0 
150 
150 
1.50 
1.60 
2.00 
2.00 

Bretelle "8". Echangeur mute 
c 

Bretelle "En. Echangeur mute 2 16 

Chainage 1 ~ i v &  de l'eau soutemine 

1 

Bretelle "F, Echmgeur mute 
216 

Tableau 2.9 a) à c). Relevés de I'eau s o u t e r r u  

Chaînage 

Entre 10+080 et 2W940 

Niveau de l'eau soutcmine 

pas d ' a u  



2.2.3.4 Informations retenues 

Les travaux de construction se sont déroulés entre les mois d'avril et décembre 1989; 

lors du dégel du printemps 1990, de nombreux problèmes d'instabilités de surface se 

transformant en coulées sont survenus dans certains talus de déblais et de remblais de 

l'autoroute 10 et de la route 2 16 ainsi que des brettelIes de raccordement; 

les vérifications de la teneur en eau des matériaux mis en place au niveau de 

l'infrastructure indiquent des valeurs dépassant de façon significative la limite plastique 

et la teneur en eau naturelle des matériaux (mémos de chantier etc.). Cette situation, 

combinée à des précipitations et à des venues d'eau, a conduit à plusieurs instabilités 

nécessitant des réparations (reprofilage, empierrement). Le tableau suivant résume la 

localisation de ces instabilités et les teneurs en eau mesurées; 

Bretelle: "B" (remblai) 

Bretelle "Eu (remblai) 

Chainages (km) Teneur en eau d u  materiaux 
mis en place (%) 

31.6 
15.6 
29.6 

f 1.5 i 25.6 
21.8 

mis humtde 
venue d'eau 

. . .. . Tableau 2.10. Localisation des i n w t e s  ~ost-construction 

enfin. les décrochements qui se sont produits sur les talus des bretelles de raccordement 

ont des profondeurs variant de 0,60 à 1,20 mètre. (figure 2.10 et photos nos 2.7 à 2-10 ci- 

jointes). 





Photos 2.7 et 2.8 (date: printemps 1789) 
Autoroute IO. Fleurimont . Québec. 
Haut: Vue générale sur l'autoroute 10 et la bretelle "8" 
Bas: Vue de détail du glissement: talus de remblais. bretelle "B" 



2.2.4) ROUTE 257 ~ u n i c ~ a l ~ t e  de wFJION) L .  . ,  

Le site à I'étude se trouve it 2,s km au sud de la rivière St-François, dans la limite de la 

municipalité de Weedon, Québec. il s'agit de deux tronçons de 400 m chacun, allant des 

chaînages 1+200 à 1+600 km et 2+960 à 3+360 km. La figure no 2.1 1 présente le plan 

général de la localisation du site. 

La route passe en remblai-déblai. Selon le devis de construction, les talus de remblai sont 

conçus avec des pentes de 1V:1,5H dors que ceux de déblais présentent des pentes 

relativement variables. Les mesures prises sur le terrain indiquent que les pentes des deux 

types de talus varient entre 34 et 36' (environ IV: 1,4H). Cependant, seulement les taius de 

remblai ont connu des instabilités. 

2.2.4.2) Nature et ~ropriétés des sols 

Les matériaux de remblai proviennent des déblais avoisinants qui sont composés de silt et 

du sable avec un peu d'argile et des traces de gravier. Les résultats disponibles des essais 

effectués en laboratoire peuvent se résumer comme suit (tableau 2.1 1). 



Figure no 2.1 1. u n  de localrsation du site f Route 257) Echelle 1 : 50 000 . . 



Chaînage 

Le 3 juillet 1995, un sondage à l'aide chme tarière manuelle a été effectué au chainage 

3+280 

3+300 km a mi-pente du talus du remblai est de la route. Voici un résumé des informations 

eau comgi AS'IM-2487 1 % passant Ie tamis Tateur m 

obtenues. 

h t o r  Classitication 

optimum % 

t I I I 1 1 
Note : ( I ) Matériau de correction 

kg/& 

2138 

56 
mm 
LOO 

- 
Tariire no 

TA- 1 

Tableau 2.12. Résumé des informations obtenues a aide de s o n d a s  ' 1 9  

Silt et sable avec un peu 
d'argile et des mccs de 
gravier 

A proximité du sondage, des essais de densité en place et de teneur en eau ont été effectués 

50 
mm 
99 

à l'aide d'un nucléodensimètre dont voici un résumé. 

Profondeur (m) 

0 i 0 5 5  

0 5 5  i 1.55 

Niveau de I'eau 
soutenaine (m) 
pas d'eau 

Description visuelle des mathiaux 

Mélange de blocs. de gravier. de 
sable et de sildl ). 

Silt et sable avec un peu d'argile et 
des mccs de gravier. bmn 

. . Tableau 2.13. Bésumé des r é s B -  

20 
mm 

98 

Rcmques  

Echt i l lons  prélevés 
de 0 5 5  à 0.85 m et 
de 0.85 3 f 30 rn de 
profondeur. 

2.5 
mm 
90 

Tranchée no 

TR- I 

i 

8 0 ~  

57 72 

14 
mm 
97 

( 1 ) la valeur de la densité séche maximum (corrigée) utilisée est de 21 38 kg/& laquelle a été utilisée 
lors des essais de compactage dans ce secteur. 

Compacité 
mesurée (%)( 1 ) 
76.0 
72,O 
66,O 

5 
mm 
93 

Teneur en eau 
(%) 
10.3 
13,7 
19,6 

Profondeur de 
l'essai 
0.50 
0.80 
I ,20 

Densité sèche en 
piace fi&) 
1627 
1539 
141 1 



l'eau sou terraine 2.2.4.3 Niveau de 

Aucune information n'est disponible sur le niveau de i'eau souterraine avant la construction. 

Cependant, un ruisseau a été noté non loin du chaînage l+300, où le remblai de la route est 

important. Ce ruisseau ne semble pas éroder le pieds du talus. 

2.2.4.4 Informations retenues 

La période de construction s'étalait de septembre à novembre 1992, inclusivement. A 

noter qu'une fois la route construite, sa gestion a été remise par le M.T.Q à la 

municipalité de Weedon; 

les mémos émis en chantier par le surveillant du chantier, indiquent l'existence 

d'endroits instables (octobre 1992). Ceux-ci coïncident généralement avec la présence 

de matériaux Q haute teneur en eau. Voici les endroits concernés par ces instabilités 

notées dans le remblai; 

Chainages: 3+240 à 3+320 

3,300 a 3+340 

l+445à 1+600 

1-Z00i I+300 

1 ~ 5 1 7 3  1 4 2 6  

2+960 i 3+ 160 

1-300i 1+320 

pendant les travaux de construction, des coulées de matériaux se sont produites entre les 

chaînages 3+240 et 3+340 et entre 3+040 à 3+110, dans les talus de remblai (92-10-29). 

D'après les informations recueillies, les décrochements ont mobilisé des matériaux sur 

des profondeurs pouvant atteindre un mètre. (figure no 2.12 et photos nos 2.9 à 2.10 ); 



les corrections se faisaient avec les matériaux de déblai récupérés; 

des difficultés ont été rencontrées lors de la pose des couches de fondations se 

matérialisant en des instabilités de surface (remontée d'eau à certains endroits, exigences 

de compactage non rencontrées); et 

lors de la première visite du site au mois de juin 1995, la surface du terrain était instable 

et boueuse par endroits sur une profondeur de 0,40 rn environ. Les mesures prises à 

certains endroits (nucléodensimètre) indiquent des teneurs en eau atteignant 32%. 





Photos 2.9 et 2.10 
Route 257. Weedon . Québec. 
Haut et bas: Instabilités superficielIes aux environs du 
chaînage 3+300, côté droit. 



2.2.5) ROUTE 1 75 (Réserve faumue des J,aurentides) 

3.2.5.1) Site 

Le tronçon est situé entre les kilométrages 88,8 et 91,O (chaînages 88+620 à 89+900); Il 

s'agit de la reconstruction d'une courbe moins prononcée à la traversée de la rivière Cachée, 

nécessitant également la mise en place d'un nouveau ponceau. (fig. no 2.13). 

La route est construite à cet endroit presque totalement en remblai dont les talus ont été 

fixés à 1V: 1,5H sur une hauteur atteignant 12 m à certains endroits. La dénivellation de la 

courbe tracée est d'environ 39 mètres. Les mesures relevées juste après le glissement de 

1994 sur les parties stables et instables indiquent que les talus accusent des pentes variant 

de 35 à 40' soit en moyenne 1 V: 1,4H. 

2.2.5.2) panire et ~ r o ~ r i é t é s  des matériaux 

Les matériaux de remblai utilisés dans la couche de I'idiashucture de la route proviennent 

de deux bancs localisés à proximité du chantier identifiés 020-066 et 020-067. D'après les 

informations recueillies, le matériau en place serait un tiil contenant des cailloux et des 

blocs, compact à très dense. 

Les résultats des analyses effectuées en laboratoire sur des échantillons représentatifs des 

sols en place peuvent se résumer comme suit (tableau 2.14): 



Figure 2.13. W e n e r a l  de lot-n du sitemoute 175) . . . . Échelle : 1 : 12 500 



1 Type d'essais 1 Banc 020666 1 Banc 020467 

II Teneur en n u  naturelle(%) 1 varie entre 8 et I I  1 idem 

II passant le tamis SO micron (%) 1 x = 27.9 (20.4 - 353) / x = 22.1 (20.4 - 22.8) 

Limite Iiquide(Oh) 

Indice de plasticité(%) 

x = 19.0 (1 7,2 - 23.2) 

x = 3.4 (2.1 - 6.3) 

Coeficient d'uniformité 

Masse volumique sèche maximale 

x =  18.3 (18 - 19) 

x = 3 

Teneur en eau optirnum(94) 

Perméabilité c d s  

Densité relative des grains G 

Tableau 2.14 Résumé des résultats des analyses eéotechniaues en laboratoire 

16 

2096 kg/& 

- -  - - 

Composantes granu lomesriques (%) 
Gnvier 
Sable 
SiIt 

De plus, les essais au chantier effectués à l'aide de l'essai de pénétration dynamique (D) 

17 

idem 

7.0 

2.6 10 

2.75 

et/ou au nuclédensimètre (N) peuvent se résumer comme suit: 

1.3 IO4 

2.75 

[ore:. rkuitats combinés des essais rffcctuis par le MTQ et au labontoire géotechnique de I'Lr.LavaI. 

x=9,3 (2 - 17) 
x = 59.8 ( 49 - 63) 
x = 30,s ( 20 - 49) 

x = 20.8 ( 15 - 27) 
I( = 58.5 ( 50 - 62) 
x=20,7( 19 - 23) 

1 Section -.\-A' ( fig. 2.16) 1 D et W 1 entre 80 et 84Oh entre 1 1,O et 15.9 II 
II Section B-B. fie. 2-17, 1 N 1 entre 84 et 86% 1 entre 9.7 et 21.1 II 

Localisation Degré (%) ou appréciation 
de la compacité 

- - -  -. - Type et identification 
de l'essai 

Tableau 2.15. Résumé des résultats obtenus au nucléodensrmetrp . . 

Teneur en eau in situ (%) 

Section C-C' ( fig. 2.18) 

-- 

N entre 79 et 88% entre 10,3 et 23.1 



2.2.5.3) Niveau de l'eau souterraine 

Lon de la réalisation des sondages d'avant-projet, la nappe phréatique a été repérée à 

certains endroits. Voici les résultats des relevés effectués entre les 9 et 1 1 octobre 199 1. 

Chaînage Niveau d'eau (m) 

Par ailleurs, on note la présence de deux ponceux à proximité des chaînages 88+775 et 

88+960 ainsi que la rivière Cachée au chaînage 89+1807 environ. 

2.2.5.4) Informations retenues 

On rappelle que la mise en place de l'infhstructure et des fondations de la route s'est 

déroulée entre les mois de juin et octobre 1994 inclusivement. Les travaux 

d'ensemencement et la pose du béton bitumineux ont été faits au printemps 1995; 



au printemps 1995, plusieurs instabilités se sont produites constatées particulièrement 

sur le talus gauche (ouest), entre les chaînages 88+920 et 89+680 (photos nos 2.11 a 

2.13); 

les décrochements ont atteint généralement un mètre de profondeur et les matériaux fins 

ont été transportés sur plusieurs dizaines de mètres du pied du talus ouest, lequel 

présentait des surfaces généralement molles; les mesures de lliumidité du sol en place à 

l'aide de nucléodensimètre indiquaient des valeurs comprises entre 19,O et 23 %. Dans 

les zones non affectées par ces instabilités, les teneurs en eau mesurées se situaient plutôt 

entre 1 1 et 15%; 

Les rapports de contrôle qualitatif rédigés lors de la construction de la route indiquent 

que le matériau de l'infrastructure (till) a été m i s  en place avec des teneurs en eau plus 

élevées que I'optimum (7 %), et ce particulièrement entre les chaïnages 89+110 et 

89+480; 

aux reprises des travaux au printemps 1995 et à la suite des glissements survenus, la 

pente du talus ouest a été reprofilée à IV: 2H; 

suite a un autre glissement dans le talus ouest survenu au début du mois d'avril 1996, 

une visite au chantier a été effectuée et un programme d'essais en place a été exécuté 

incluant des travaux d'arpentage sur plusieurs sections des talus est et ouest. Ces 

travaux serviront dans l'analyse de stabilité envisagée. Les résultats obtenus des essais 

in-situ sont résumés dans les figures 2.15 à 2.18 alors que les photos du glissement de 

1996 sont numérotées 2.12 et 2.13. 







N-3 : essai au nucl6odensimbtre 
TA-1 : iaribre manuelle 
0,30 rn : profondeur de l'essai 
w=20,4%: teneur en eau A la rdceplion 
06%; degr6 de compacitb du sol 

0.0 4.0 8.0 12.0 16.0 
Distance (m) 

Flg. 2.16 : Route 175 (km 89, Parc des Laurentides) 
Talus ouest (sectlon 6-B' ayant glisse) 

tsr-I tn r i *  









Route 175. Parc des Laurentides. Québec. 
Haut: glissement superficiel survenu en avril 1996 (taius ouest) 
Bas: vue de détail sur le même glissement 



2.2.6) Route 204 (St-Geor-s-deBeauce1 

2.2.6.1) Site 

Le site est situé à St-Georges-de-Beauce, Québec. fl s'agit du réaménagement de la courbe 

de la route 204 ainsi que la recoastruction des routes St-Georges et St-René, à partir de 

l'intersection située a une cinquantaine de mètres au sud du pont Linière (figure no 2.19). 

Le tronçon de la route 204 s'étend sur environ 2,s km, alors que celui de la route St- 

Geroges-St-René, s'étend sur quelques 427 mètres. Ces tronçons ont été construits en 

remblai-déblai avec des pentes de IV: 1,SH alors que les mesures effechiées sur le chantier 

indiquent des valeurs variant entre 30 et 32" soit IV : 1,TH environ. 

P .  

2.2.6.2) Nature et ropriétés des materiaux 

Dans le cadre de I'étude pédologique d'avant-projet, des sondages ont été effectués le long 

du tronçon projeté de la route 204. Les résultats d'analyses effectuées sur les échantillons 

prélevés peuvent se résumer comme suit (tableau 2.17). 



Figure no 2.1 9. Plan de Iocakation du site (Route 204) . . Aucune échelle 



3c68O.G 
dotes: 

76 passant 80 Teneur en eau 
Pm naturelle (%) 

Limite de 
liquidité (%) 

Limite de 
plasticite (%) 

Indice de 
plasticité 

Tableau 2.17: Résumé des réswts  des a n a s e s u e s  en laboratoire 

D'après la description donnée dans les dossiers du MTQ et nos visites effectuées au site, il 

s'agit d'une moraine glaciaire (till). On remarque que le matériau est généralement de 

faible plasticité . Par ailleurs, aucun résultat n'est disponible concernant des essais 

possibles effectués sur les matériaux du tronçon de la route St-Georges-St-René. 

Le 5 août 2995, des tranchées ont été réalisées sur les talus de déblai et de remblai des 

routes ci-haut mentionnées et où différents essais ont été effectués. La tableau 2.18 suivant 

résume les informations obtenues. 



Description visueIIe des I Niveau de !'eau 
matitiaux soutamine tm) 

1' 

I 

Route St-René. 1 O à 0.90 1 Sable et silt, brun. avec un peu 1 

Tnnchee 
no 

TR- 1 

IR-2 

113-3 

Chainage 
0665  km 

de gravier et d'argile ainsi que 
des Uaca de cailloux 

(moraine?). On note en 
surface la prisence de blocs 

Pas d'mu 

Routc 204; 
Chsinage 
W303 km 

Chainage 
W325km 

f Partie instable) 

(partie stable) 
Route 204; 

peu d'argile ainsi que des 
a c t s  de c;iiIloux. gns. On 
note la pmence de quelques 

O ji 0.70 

Remarques 

O ii 0.80 

Echantillons prdevis de 
020  a OJO, de 0.40 it 0.60 et 

de 0.70 à 0.85 m de 
profondeur. 

(schiste). 
Sable, sitt et gravier avec un 
peu de cailloux. brun. On 
note ta prisence dc blocs 

schiste en surface. 
Sable, siit et gravier avec un 

Echantillons pdleves de 
0.20 a 0.35 et de 0.50 i 
0.70m de profondeur. 

Pas d'eau 

Échantillons p t t l t vks  de 0 2 0  
i 030. de 0.45 à 0.55 et de 
0.60 3i 0.80 m de profondeur. 

Tableau 2.18. Infarmations obtenues a 1 aide de s o n d e  * 3 .  

De plus, dans les talus de remblais situés en face des chaînages ci-haut mentionnés, des 

essais de la densité en place du sol et de sa teneur en eau naturelle ont été effectués. Le 

tableau suivant résume les résultats obtenus. 

Notes: 
( 1 ) Le Proctor comgé utilisé est 1966 k g / d  
(2) Le Proctor comgë utilisé est 1963 kg/& 
(3) Le Proctor cornge utilisé est 1975 k g / d  
Ces valeurs ont ete utilisées lors des mvaux de contr6le de la compaciti des sols (Journal II). 

Tranchée no 

T R - ~ ( l )  

TR-2(') 

TR-3(-" 

Tableau 2.19 : Résumé des r.6sultats obtenus au nucléodensimetre . . 

Profondeur de 
luessai 

Densiti stchc cn 
place fit&) 

Compacité rncsurie 
(%)(l 

050 
0.80 
1 2 0  
030 
050  
0.70 

Teneur en wu (%) 

83.0 
78,O 
72.0 
81.0 
79.0 
77 .O 

1627 
1539 
141 1 
1590 
1551 
1512 

1 O 3  
13.7 
19.6 
14.5 
173 
192 
11.5 
16.0 
17.4 

surface 
0.30 
0.70 

1837 
1679 
1679 

93.0 
85 .O 
85.0 



2.2.6.3) Niveau de l'eau souterraine 

Le niveau de l'eau a été repéré lors la réalisation des sondages d'avant-projet, en 1985, 

probablement au printemps. 

Niveau de Seau souterratne (m) 

1.80 

1.70 
1.40 
1 20 
t 30 

surface 
surface 
0.30 
030 
0.30 
1 20 
1.50 
1 .m 
0.40 
120 
020 
030 
1 ,<N) 
0.90 
120 
2.30 
2.00 
220 
2.00 
2.00 
220 
1.60 
1.70 
1.60 
1 JO 
0.60 
3.60 
1.10 
1.10 

vé de l'eau s o u t e r r u  Tableau 2.20. Jtele 



2.2.6.4) Informations retenues 

Plusieurs mémos ont été émis concernant les instabilités observées lors de l'érection des 

couches de l'infrastructure. Les matériaux utilisés provenant des déblais avoisinants et 

présent aient souvent des teneurs en eau assez élevées; 

aux printemps suivant, lors de la période du dégel, des instabilités ont été constatées 

principalement dans les talus de déblais. Les matériaux impliqués dans les glissements 

ont partiellement bloqué les fossés de drainage, ce qui a conduit à des travaux d'entretien 

relativement importants. Au mois de mai 1995, nous avons constaté que le même 

phénomène s'est produit à certains endroits particulièrement entre les chaînages W300 et 

W325 km (photos nos 2.14 et 2.15). 

2JJ DISCUSSION SOMMAIRE DES RÉSULTATS DU CHANTIER 

Les observations effectuées sur le terrain et les informations obtenues dans les 

documents de chantier (M.T.Q.) indiquent que les instabilités superficielles concernent 

généralement les talus de remblai (les six sites visités). Cependant les talus de déblai 

étaient impliquées dans trois de ces sites. 

Certaines de ces instabilités surviennent lors des travaux de construction et elle sont dues 

principalement à une teneur en eau élevée du matériau associée - à l'occasion - à de 

fortes précipitations de pluie. D'autres instabilités surviennent après la construction et 

elles sont associées à de fortes précipitations et/ou au dégel printanier (engorgement de 

sol en eau). Dans la majorité des cas, la compacité des matériaux en place a été jugée 

insuffisante (compactage insuffisant ou déconfinement après coupe dans un talus 



nanirel) et les sols impliqués sont composés généralement de till (sable silteux avec un 

peu d'argile et de gravier). 

Dans le cas de la moraine, la courbe "teneur en eau-densité sèche" obtenue a l'essai 

Proctor modifié présente généraiement un pic pointu au niveau de l'optimum. 

Contrairement aux matériaux dont le pic de la courbe Proctor correspondante est 

"aplati", une légère variation de la teneur en eau dans le cas de la moraine provoque une 

variation importante de la densité sèche. Le contrôle de l'humidité lors du compactage 

s'avère par conséquent assez délicat et nécessite une attention particulière (ex.: routes 

175 et 204); 

Le paramètre de contrôle de compactage qui tient uniquement de la comparaison de la 

teneur en eau du matériau par rapport à sa limite plastique doit être utilisé avec prudence 

(Cas de l'autoroute 10). En effet, d'autres paramètres doivent être pris en considération 

telle que l'indice de liquidité du matériau. À certains endroits où les domees étaient 

disponibles pour permettre de calculer ce paramètre, il s'est avéré que des instabilités 

étaient constatées lorsque l'indice de liquidité était proche ou supérieur à l'unité alon que 

la teneur en eau du matériau était proche de sa limite. 

D'après les informations recueillies, il est d'usage que le rouleau compacteur s'arrête à 

une certaine distance du bord du talus lors des opérations du cornpactage. De plus. le 

profilage des talus de remblai se fait souvent par simple déposition des sols sans ou avec 

peu de compactage. Cette insuffisance dans la compacité des matériaux a été vérifiée à 

l'aide du nucléodensimètre et d'essai de pénétration dynamique; 



La présence de l'eau dans le sol suite a différentes conditions (pluies, dégel etc) est le 

plus souvent, à l'origine des glissements observés. Donc, une saturation en eau peut 

faire disparaître la tension supedicielle due à l'humidité du matériau d'avant mouillage. 

L'analyse des instabilités dans les talus de déblai et de remblai constitue donc un 

problème complexe. Aussi nous nous limitons à étudier dans le cadre de cette étude 

l'aspect des instabilités superficielles dans les talus de remblai qui seraient reliées à une 

insuffisance dans le compactage du sol. De plus, les glissements dans les talus de 

remblai ont été impliqués dans tous les sites ayant fait l'objet de visites et d'essais in-situ. 



Photos 2.14 et 2.15 
Route 204. St-Georgesde-Beauce. Québec. 

(A une centaine de rnèues au sud de la rivière Liniere) 
Haut: glissement superficiel sur le talus de déblais ouest) 
Bas: détail de même glissement 



CHAPITRE III 

ESSAIS EN LABORATOIRE 

L'objectif des essais triaxiaux en compression monotone et sous conditions non drainées est 

de déterminer les caractéristiques a grandes déformations des échantillons de till 

reconstitués (moraine composée de sable silteux avec des traces d'argile). L'état à grandes 

déformations sera représenté dans le diagramme e-log p', ou e est I'indice des vides et p' est 

la contrainte moyenne effective: p7=(o', +Zn', )/3. 

La détermination des deux droites limites d'état ultime est importante pour définir l'état 

physique en place du remblai morainique par rapport à celles-ci. II nous sera alors possible 



de déteminer si ce sol aura un comportement contractant lors du cisaillement et par 

conséquent son potentiel de liquéfaction. 

Un total de 50 essais de compression triaxiale a été effectué sur des échantillons 

reconstitués par la méthode de compactage humide, à des indices des vides et des pressions 

de consolidation variés. La méthode de compactage humide est une méthode reconnue dont 

les avantages se résument en la facilité a contrôler l'indice des vides, la reproductibilité, et 

l'homogénéité dans la granulométrie @as de ségrégation). 

Le programme expérimental comprend trois séries d'essais. La prerniére avait pour but de 

déterminer la courbe UF et elle a été menée avec des indices des vides différents et des 

contraintes isotropes suffisamment élevées. La deuxième série visait à définir la courbe LF 

laquelle était caractérisée par des indices de vides généralement variables associés a des 

niveaux de contraintes relativement faibles. La dernière série servait enfin à déterminer la 

position intermédiaire. Les résultats serviront, par la suite, à une comparaison avec les 

résultats des analyses de stabilité à rebours. 

3.2.1 CALIBRATION DES DIFFERENTS CAPTEURS DE PWSSION 

Afin de s'assurer de l'uniformité dans les essais, la calibration du LVDT (Linear variation 

displacement transducer) et des différents capteurs été effectuée avant la campagne des 

essais. Les capteurs de pression et de Ia cellule de charge l'ont été dans la limite des 

valeurs à utiliser. Ainsi les capteurs de pression cellulaire et interstitielle utilisés avaient 

une capacité de lecture allant jusqu'à 1400 kPa (200 psi) alors que la cellule de charge avait 



une capacité de 10 kN maximum. Quant au LMT, il a été calibré sur une lecture allant à 

environ 30% de déformation axiale de l'échantillon alors qu'en pratique une valeur 

maximum de 20% a été visée dans les essais effectués. Le LVDT a été utilisé pour mesurer 

de façon précise les déformations durant la percolation, la saturation, la consolidation et le 

cisaiIlement. 

* 
3.2.2 PREPARATION DE J,~ÉCHANT~.LON 

Tenant compte des expériences effectuées par différentes équipes de recherche dans le 

passé, nous avons adopté une teneur en eau initiale de 4% pour tous les échantillons 

reconstitués. Cette faible teneur en eau permet d'obtenir les structures lâches visées après 

saturation et consolidation de l'échantillon. De plus, cette méthode a démontré qu'on peut 

atteindre un indice des vides nettement supérieur à e,, obtenu avec le même matériau sec 

selon la norme ASTM en vigueur. 

Le moule cylindrique en plastique utilisé a été fabriqué pour être adapté a la base de la 

cellule triaxiale. Il mesure environ 100 mm de diamètre et de hauteur pour un élancement 

de 1. 

Étant donné la présence de grains anguleux dans le till utilisé, nous avons utilisé une 

membrane en latex de 0.025 po (0,635 mm) d'épaisseur. Le sol est déposé dans le moule à 

l'aide d'une petite cuillère, en cinq couches d'égale hauteur, chacune des couches étant 

compactée a la densité correspondant à l'indice des vides désiré. Pendant ces étapes. la 

membrane reste adhérée a la paroi du moule par une légère succion pratiquée par siphonage 

d'air a travers un petit orifice latéral. On prend soin que l'humidité du sol reste constante 

pendant la mise en place du sol dans le moule. 



Afin d'éliminer le fiettage de l'échantillon lors de l'essai, deux plaques circulaires d'acier 

polies de 120 mm de diamètre ont été utilisées respectivement comme points d'assise à 

I'échantillon et d'appui pour la rotule de chargement. Le système d'antifkettage est utilisé 

afin d'obtenir des déformations homogènes jusqu'à de très grandes déformations axiales. 

Par ailleurs, deux joints toriques ont été utilisés pour assurer une bonne adhésion de la 

membrane contre chaque plaque, laquelle a été préalablement enduite de graisse de silicone. 

La percolation et la saturation sont assurées par trois petits orifices circulaires de 10 

millimètres de diamètre pratiquées dans chaque plaque et comblés par des pierres poreuses. 

De plus, après quelques essais, des papiers filtres circulaires de 1,5 cm de diamètre ont été 

utilisés afin d'éviter le colmatage des pores des pierres poreuses par les particules fines de 

I'échantillon, pendant la percolation et la saturation. 

Enfin, on souligne que le sol utilisé a été tamisé et seule la composante passant le tamis 

2 mm a été retenue pour les essais. 

3.2.3 SATURATION ET CONSO1.IDATION ISOTROPE 

La première étape consiste à remplacer l'air dans l'échantillon par le dioxyde de carbone 

lequel a la propriété de se dissoudre mieux dans l'eau. Cette opération s'effectue par la 

base de I'échantillon avec une faible pression ne dépassant guère 10 kPa et doit durer 

pendant une période d'au moins 20 minutes. Pendant cette phase, la plaque d'acier à la tête 

de l'échantillon est gradée en place à I'aide d'un manche en métal dont l'autre extrémité se 

trouve en contact du cadre supérieur de Ia presse (photo no 3.1). 



Le moule de plastique est ensuite retiré en enlevant les vis latérales. Deux feuilles de 

plastiques sont enroulées autour de I'échantillon et fixées à l'aide d'une colle qui se dissout 

au bout d'une quinzaine de minutes d'immersion dans I'eau. Ainsi, pendant la percolation 

de I'eau désaérée dans l'échantillon, celui garde un diamètre constant. Le couvercle de la 

celIule triaxiale est ensuite mis en place ainsi que les capteurs de pression et le LVDT, 

lesquels sont reliés à un système d'acquisition de données. 

La phase de percolation commence alors avec une pression cellulaire de 20 kPa et une 

contrepression de 10 kPa. Les pressions cellulaire et interstitielle sont appliquées à l'aide 

d'un système d'air sous pression. Afin d'empêcher l'entrée d'air dans l'échantillon, une 

interface air-eau a été utilisée. Pour le till, selon l'indice des vides initial, cette phase de 

percolation peut durer jusqu'à 4 heures et elle ne sera complétée que lorsqu'on note que 

I'eau qui sort du haut de I'échantillon ne contient aucune bulle d'air. 

La phase de saturation proprement dite peut alors commencer en augmentant en même 

temps la pression cellulaire et la contrepression de façon à ce que la différence de 10 kPa 

soit toujours maintenue. Cette phase se termine lorsqu'il n'y a aucune sortie ou entrée 

d'eau dans I'échantillon. Des burettes, d'une précision de 0'1 ml, communiquant avec la 

base et la tête de l'échantillon sont utilisées pour ces mesures. Ces deux burettes sont alors 

fermées et le remplissage de la cellule triaxiale avec de I'eau sous pression contrôlée est 

effectué afin de défaire les languettes de plastique ayant servi jusqu'à maintenant à garder 

le diamètre de l'échantillon constant. Selon le type de colle utilisée, la période d'attente 

peut varier entre dix et vingt minutes. 



LOO 

Ensuite, on augmente la pression cellulaire par palier régulier de 40 kPa et on surveille 

l'évolution parallèle de la pression interstitielle. Le coefficient B de  Skempton sera alon 

facilement calculé. 

Lorsqu'une valeur minimum de 96% est obtenue pour B, la contrainte effective est fixée et 

le drainage aux extrémités de l'échantillon est ouvert pour permettre la consolidation. Le 

volume d'eau expulsé par les deux extrémités de l'échantillon est alors mesuré permettant 

ainsi le suivi de la variation du volume de l'échantillon et donc de son indice des vides. La 

dissipation complétée de la pression à l'intérieur de l'échantillon engendrée par la 

contrainte effective appliquée est vérifiée par fermeture du drainage: la pression 

interstitielle doit demeurer constante. Pour le till utilise, la durée de la consolidation peut 

atteindre 6 heures et elle augmente avec la contrainte effective appliquée à l'échantillon. 

Une autre façon de suivre la consolidation est de tracer la courbe de changement de volume 

en fonction du temps. 

3.2.4 CISAILLEMENT 

Les essais triaxiaux ont été effectués dans une cellule triaxiale en Plexiglas d'environ 17 cm 

de diamètre intérieur capable de supporter des pressions allant jusqu'à 1400 kPa. Le 

système de chargement axial a été assuré par une presse de 10 tonnes de marque Wykeham 

Farrance dont la vitesse de déplacement vertical a été fixée à 0'75 mrn/minute. 

La pression interstitielle générée lors du cisaillement en condition non drainé peut être 

importante dans le cas d'un matériau granulaire lâche et elle peut réduire la pression de 

confinement exercée sur la membrane. Ceci peut entraîner une variation de volume et 

induire une sous-estimation de la pression interstitielle. Pour le till utilisé. l'effet de 



pénétration de la membrane a été négligé puisque le changement de volume pour la 

contrainte maximale de confinement utilisée était inférieur à 2%. 

Photo no 3.1: Echantillon de sol dans le moule oe-t Ia phase de saturation en CO2 



CHAPITRE IV 

CARACTÉRISATION À L'ÉTAT ULTIME DU TILL DU 
REMBLAI DE LA ROUTE 175 (km 89) 

4.1 INTRODUCTION 

Dans le but de déterminer les courbes LF et UF du till utilisé comme remblai routier de la 

route 175 (km 89, Parc des Laurentides), 50 essais de compression triaxiale non drainée ont 

été effectués sur des échantillons reco~stitués par la méthode de compactage humide, à des 

indices des vides et des pressions de consolidation variés. On rappelle que pour tous les 

essais triaxiaw, le cisaillement a été effectué à drainage fermé, les contraintes de 

consolidation étaient isotropes et la méthodologie de la réalisation des essais a été la même. 

On note également que le taux de réussite des essais a été voisin de 55% mais s'améliorait 

progressivement avec le temps suite aux ajustements apportés; ainsi 27 essais ont été 

réussis et ont servi pour fin d'étude. 



Le tableau 4.1 présente une synthèse des paramètres utilisés lors des essais triaxiaux non 

drainés (réussis) s u .  des échantillons reconstitués. Les courbes obtenues sont montrées à 

l'annexe "A", à la fin du présent mémoire. 

4 2  RESULTATS DES E S W S  T-UX NON DRqIIYES 

. .  . . 
2 .  Influence de la densite ondice des vides _initia0 

Te1 que le montre le tableau 4.1, plusieurs essais ont été effectués avec un niveau de 

contrainte de confinement isotrope mais a différents indices de vides. Les essais numéros 

175-03 et 175-05 par exemple (figures A.3 et AS, annexe A) ont été réalisés avec une 

contrainte effective de confinement d'environ 180 kPa. Les courbes de résistance des deux 

essais ont été rapportées sur la figure 4.1. Elles sont caractérisées chacune, par un pic de la 

contrainte déviatorique (q = cr, - 03) pour une défornation axiale inférieure à 1 %, suivi 

d'une diminution de q vers une valeur correspondant à l'état de plasticité parfaite (plateau). 

Cet état est atteint a des valeurs de déformation supérieures à 15%. 

En comparant ces deux essais. on remarque que la densité du matériau influence la 

résistance au cisaillement non drainé au pic et à l'état de plasticité parfaite. En effet, la 

résistance au cisaillement non drainée augmente avec la densité du matériau. Les courbes 

de pression interstitielle montrent également une augmentation rapide au début de l'essai et 

atteignent généralement une valeur maximale à des déformations axiales inférieures a 1 %. 

Cependant. la pression interstitielle peut monter encore légèrement et se stabiliser pour des 

valeurs supérieures à 15% de déformation axiale (essai no 175-05). 



II Essai no / Indice des vides initiai 1 Contrainte de eonsolidrtioo 

Tableau 4.1. E s s a i s e s  effectués (route 175) . . .  





Par ailleurs, le diagramme de Cambridge des cheminements de contraintes indique que le 

rapport (q/p) au pic, Mp . est plus faible que celui mobilisé à l'état de plasticité parfaite, MF. 

Dans le premier cas, la pente de la droite passante par l'origine et le pic augmente avec la 

densité du matériau : elle varie de 0,86 (essai 175-03) à 1,36 (essai 175-05). Dans le 

deuxième cas, i-e, a l'état de plasticité parfaite, cette pente est unique pour les essais et elle 

a une valeur de 1.70 pour un angle de 41 O qui est celui du kottement interne du matériau. 

Enfin des résultats identiques montrant l'influence de la densité du matériau, ont été trouvés 

pour d'autres essais. Par exemple, les essais 175-34 et 175-38 ont été effectués a différents 

indices de vides mais au même niveau de contrainte isotrope, supérieur au précédent, soit 

8 10 kPa ( figures A 2 5  et A.27, annexe A). 

4.2.3 Influence du niveau de la contrainte de consolidation isotrope 

Le comportement non drainé des échantillons ayant le même indice des vides varie avec le 

niveau de la contrainte de consolidation isotrope. Les essais 175- 1 1, 175- 14 et 1 75-3 3 ont 

été effectués sur des échantillons a même indice des vides initiai égal a 0,680 avec des 

contraintes isotropes variant entre 80 à 840 Wa environ. Les résultats de ces essais sont 

présentes sur les figures A. 10, A. 12 et A.24, respectivement. (Annexe A.) 

Pour fin de comparaison, les résultats de ces essais ont été rapportés sur la figure 4.2. Dans 

l'essai 175-33, l'échantillon a été soumis à la contrainte de confinement la plus élevée soit 

840 kPa. Le pic de la contrainte déviatorique (q = 385 kPa) est le plus élevé et il est obtenu 

a une déformation axiale de 1,O %. environ (fig. 4.2.a). Le déviateur décroît ensuite jusqu'à 

une valeur moyenne de 325 kPa obtenue a l'état de plasticité parfaite pour une déformation 

axiale de 6%, environ. 





La pression interstitielle quant à elle augmente également rapidement au début de l'essai et 

atteint un plateau final égal à 93 % de la valeur de la pression de consolidation initial soit 

770 kPa. 

À l'autre extrême, l'essai 175-14 qui a été assujetti à la contrainte de confinement la plus 

faible soit environ 80 kPa, montre un pic du déviateur plus faible (35 kPa) atteint à une 

déformation axiale de 0,7 %- Par la suite, le déviateur décroît vers une valeur stationnaire 

de 8 kPa atteinte à partir d'une déformation axiale de 12% , soit l'état de plasticité parfaite. 

iaue d'un essai contracta 4.2.3 Corn~ortement GD - 

Plusieurs essais triaxiaux non drainés réalisés ont montré un Comportement contractant 

typique. Généralement, l'échantillon se déforme en tonneau et l'état final se trouve sur ou 

très proche des lignes LF ou LE. 

Pour l'essai 175-29 (figure 43), I'Ctat final se trouve sur la courbe inférieure LF. Cet essai 

a été réalisé avec une contrainte isotrope effective de 870 kPa et un indice des vides initial 

égal a 0,540. La contrainte déviatorique augmente vers un maximum (524 kPa) atteint à 

1.0 % de déformation axiale, ensuite elle diminue vers un plateau pour une valeur de 350 

kPa, atteinte à 18% de déformation axiale (figure 4.3.a). Cette diminution est due à un 

effondrement ou une liquéfaction de l'échantillon (Konrad 1990). 

Les surpressions interstitielles générées atteignent 80 % de la valeur finale à une 

déformation axiale inférieure de 1'2% et augmentent lentement par la suite pour se 

stabiliser i une valeur correspondant a environ 18 % de la déformation axiale. Cette valeur 

est d'environ 91 % de la contrainte isotropique initiale (figure 4.3.c). 
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FIGURE A.22 ESSAI NO: 175-29 DATE: 1996106122 
----------------------------------------.*---*-*------.------------ 

CARACTERISTIQUES DE L'ECHANTILLON 
Reconstitub par compactage humide (4%) 
Dim. de 1'8chant.[mm]: Diam.:10,08 cm iiaut~:10,07 cm 
Indice des vides: Eini,=0.540, Esal.= 0.533, Econs.= 0.407 
---------C---.-.-..----------I-*--------__--------------------------------- 

CARACTERISTIQUES DE L'ESSAI TRIAXIAL 
Consolidalion isotrope, compression non-drainbe 
Contre-pression: 219 kPa 6-bar: 0.99 
Type de chargement: Constant 8 0.030 */min. 
Type de rupture: En tonneau 
p4i= 871 kPa p'f= 196.6 kPa 
qi= O kPa qplc= 524.4 kPa qf = 349.2 kPa 
Delta U final = 791 kPa 



Dans un comportement contractant, le volume de l'échantillon tend à diminuer mais il est 

empêché par le drainage fermé ~énérant ainsi une variation de pression interstitielle 

positive. 

À partir du cheminement des contraintes montré sur la figure 4.3 .b), la pente Mp , tracée à 

partir de l'origine et passant par le pic, est égale à 1,05. La pente MF tracée à partir de 

l'origine joignant l'état de plasticité parfaite (état final) est égale à 1'70 ce qui correspond à 

un angle de fkottement interne de JI0, lequel a été trouvé également dans les autres essais, 

toujours à l'état ultime. 

. . 4.2.4 Corn~orternent typique d'un essai d~latant (essai no 175-221 

Les essais a comportement dilatant ont été difficiles à réaliser surtout pour atteindre Ia 

courbe L'F et particulièrement pour les échantillons à indices des vides faibles. Ces essais 

demandaient une contrainte de confinement isotrope généralement très forte que la cetlule 

triaxiale et les capteurs de pression n'auraient pas supportée. Les essais dilatants ayant 

pour but d'atteindre la courbe inférieure ont été réalisés avec des indices de vides 

relativement faibles associés à des contraintes de confinement également faibles. 

Les résultats de l'essai 175-72 (fig. 4.4) montre un comportement dilatant de l'échantillon 

de till à l'état dense. La contrainte effective isotrope de consolidation utilisée est de 70 kPa 

environ, pour un indice de vides initial égal à 0,460. La même figure a) montre que le 

déviateur q augmente rapidement pour atteindre un pic à 2%, pour ensuite entrer dans le 

domaine plastique et continuer à diminuer constamment jusqu'à une défoxmation de 16 % 

où un état stationnaire est observé. 
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Variation de la pression in terstitielle 
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ESSAI NO: 175-22 DATE: 1996106108 
-**---**---------------------*-------------------- 

CARACT&~ISTIQUES DE L'~CHANTILLON 
Reconslitub par cornpactage humide (4%) 
Dlm. de 1'8chant.(mm]: Oiam.:10,08 cm Haut.:10,07 cm 
Indice des vides: Eini.=0.460, Esal.= 0.458, €cons.= 0.446 
**-*---~-*------------------------------..1------*.--.III--.**--.***... 

CARACTERISTIQUES DE L'ESSAI TRIAXIAL 
Consolidation Isotrope, compression non-dralnbe 
Contre-pression: 370 kPa B-bar: 0.99 
Type de chargement: Conslant A 0.030 "Irnin. 
Type de rupture: cisaillb 
pli= 71.1 kPa p'pic = 97.0 p'f= 72.0 kPa 
qi= O kPa qpic= 161 kPa qf = 123 kPa 
Delta U final = 40.0 kPa 

Figure no 4.4 : courbes de l'essai triaxial non drain6 no 22 
(comportement dilatant) 



L'échantillon a donc cisaillé à environ 2% de la défonnation axiale corespondant à une 

pression interstitielle située à son point le plus bas. Celle-ci semble avoir connu ce qui 

semble un pic à 0'5 % de la déformation axiale. 

Un échantillon à comportement dilatant parfait tend à augmenter de volume, mais, à 

drainage fermé, tout changement de volume est empêché et il y aura développement de 

pressions interstitielles négatives. Ce phénomène a été observé dans l'essai 175-24 (fig 

A.20. annexe "A"); on est alon en présence d'un écrouissage caractérisé par une résistance 

croissante lors du cisaillement hors du domaine élastique: une diminution de la pression 

interstitielle conduit alors a une augmentation de la contrainte effective et donc de la 

résistance au cisaillement. 

On souligne. que lors d'un radoucissement, le matériau se déforme d'une façon plus 

uniforme et l'indice des vides moyen montre la condition de l'échantillon. tors d'un 

comportement dilatant. un mince plan de cisaillement peut se développer à l'intérieur 

duquel la valeur de l'indice des vides est inconnue. Cet indice des vides, probablement plus 

élevé que l'indice des vides moyen, peut parfois influencer grandement le comportement de 

l'échantillon (McRoberts et S laden, 1 992). Dans un comportement intermédiaire, 

l'échantillon adopte, au début, un comportement contractant pour ensuite subir une 

transformation de phase, suivre l'enveloppe d'état ultime et montrer enfin un comportement 

dilatant. Ce cas a été observé par exemple a l'essai numéro 175-09 (figure A.9, annexe 

"A"). 



C 

4.3 DISCUSSION DES RESmTAT'S DANS DIAGRAMME E-J,OG P' 

Tous les essais triaxiaux non drainés effectués avec succès ont été rapportés dans le 

diagramme d'état (e-LogP') de la figure 4.5. 

II a été constaté que le comportement contractant du matériau dominait dans les essais étant 

donné que l'état initial se situait au-dessus de la ligne LF ou UF aIors que l'état final 

convergeait plus au moins vers ces deux lignes. Les essais 175- 13, L 75-23, 175-29, 175-3 1, 

175-34 et 175-38 ont été utilisés pour définir la tigne LF. Ces essais montraient un 

radoucissement lors du cisaillement. 

D'autres essais à comportant dilatant dont l'état permanent convergeait vers la ligne LF ont 

également été utilisés pour définir celle-ci. C'est le cas des essais 175-22 et 175-39. 

La partie 

sachant q 

supérieure de la droite UF a été définie à l'aide des essais 175-06 et 175-35, 

ue cette droite est parallèle à la droite LF (Konrad. 1990). Tel que mentionné 

précédemment, il a Cté impossible de réaliser des essais avec des pressions cellulaires plus 

importantes afin de ne pas dépasser la capacité de la cellule triaxiale. De plus, la présence 

de grains anguleux dans le sol rendait difficile la préparation des échantillons à un indice 

des vides très faible au risque de percer la membrane par compactage. 

D'après Konrad et a1 (1990), ce sont les contraintes moyennes minimales correspondant à 

l'état de plasticité parfaite situées sur la ligne LF qui déterminent la résistance au 

cisaillement non drainée minimale pour un matériau granulaire donné. Cette résistance au 

cisaillement est plus faible que la résistance donnée par les méthodes d'essais traditionnels 

(exemple pénétration au cône, D.E. Mitchell et al, 1985). Cette constatation ajoute du 



crédit au concept de suvace d'effondrement introduit dans plusieurs autres études et qui 

joue un rôle déterminant dans I'évaluation du potentiel de liquéfaction et de la perte de 

résistance potentielle des so 1s de remblai. 

Konrad (1993) a égaiement démontré que la pente A de la droite d'état uitirne UF ou L F  

itait un paramètre important dans la caractérisation d'un sable lors d'un cisaillement non 

drainé. D'après l'auteur, un sable uniforme avec des grains de forme sphérique possède 

généralement une droite à pente douce tandis qu'un sable à grains anguleux montre une 

droite à pente plus abrupte. Dans le présent cas, la pente A de la droite d'état ultime UF ou 

L F  est égale à 0,03. 

4.4 NORiVIALISATION DES ESSAIS CONTRACTANTS ET DES ESSAIS 

DIL.ST.4NTS 

Le but de normaliser les essais triaxiaux effectués est de mettre en évidence l'allure de 

l'enveloppe de l'état permanent pour les essais a comportement contractant et les essais à 

comportement dilatant. 

Dans le diagramme de la figure 4.6, la contrainte effective moyenne ainsi que la contrainte 

déviatorique ont été normalisées par rapport à la contrainte de confinement isotrope. 

Konrad ( 1993) mentionne que cette présentation graphique permet de ramener les droites 

U F  et LF à des points uniques dans un plan de cheminement des contraintes normalisé. 



Afin de ne pas trop charger le diagramme, quelques essais seulement ont été utilisés. On 

note que les points normalisés d'état permanent sont répartis sur une droite passant par 

l'origine et correspondant à la fois aux Lignes LF et UF. 

Le diagramme nous pemet de constater que l'enveloppe des essais à comportement 

contractant est Iégèrement différente de celle des essais à comportement dilatant. Dans le 

premier cas, la pente moyenne M obtenue de la droite est égale à 1,72 correspondant à un 

angle de friction de 42", alon que dans le deuxième cas la pente est égale à l,55 pour un 

angle de fiction de 38". 
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Figure 4.6 Enveloppes d'état ultime 
(comportements contractant et dilatant) 
Till du remblai de la route 175 



CHAPITRE V 

GLISSEMENT SUPERFICIEL 

DU TALUS OUEST DE LA ROUTE 175 

Il est bien connu que les propnétés mécaniques des sols varient avec la minéralogie, la 

granulométrie, la compacité, le degré de saturation, etc. Également, et tel que mentionné 

dans le chapitre 1, la relation contrainte-déformation du sol après rupture est une 

caractéristique mécanique du sol, mais qui dépend dans une large mesure des propriétés 

physiques telles que la densité relative ou le paramètre d'état vi (Been et Jefferïes, 1985) 

dans les matériaux granulaires. 



Une caractérisation géotechnique des mouvements dans les pentes doit donc comporter 

trois aspects: le type du matériau, le type du mouvement et les étapes possibles du 

mouvement (pré-rupture, rupture, post-rupture et parfois réactivation). De ceci, Vaunat 

( 1992) suggère une méthodologie qui doit définir: 

- paramètres contrôlant le comportement; 

O facteurs de prédisposition; 

- facteur de déc Ienchement; 

- facteurs révélateurs; et 

O conséquences possibles du mouvement. 

Dans les matériaux silteux, la loi contrôlant la rupture dépend de la succion et elle est 

beaucoup plus complexe que dans les sols saturés (Leroueil et al 1994 et 1996). Dans 

ces sols . la courbe d'état limite diminue donc en taiIle quand la succion diminue (perte 

de résistance). 

Dans les asiles, les facteurs de prédisposition semblent être les paramètres de résistance, 

alors que pour les matériaux silteux, ces facteurs sont plutôt le poids volumique sec du 

sol en place (donc son indice des vides). 

La rupture est la phase ultime des mouvements pré-rupture et elle est induite par les 

facteurs de déclenchement (ou d'aggravation). Dans les matériaux granulaires lâches, 

ces facteurs peuvent être un tremblement de terre (charge dynamique) ou infiltration 

d'eau par pluie ou dégel (charge statique). 



Par ailleurs, Il est connu qu'un sable dans un état lâche montre un comportement 

similaire à une argile naturelle surconsolidée: il présente une diminution de sa résistance 

au cisaillement après rupture (antiécrouissage) dors qu'un sable dense se comporte 

plutôt comme une argile nonnalement consolidée présentant un écrouissage après le pic 

(gain de résistance). 

Poulos et al (1985) propose que dans un sol qui présente un comportement avec anti- 

écrouissage marqué, une partie importante de l'énergie potentielle disponible (différence 

entre le pic et l'ttat critique) va être transformée en énergie cinétique et donc en 

mouvement. Par contre, dans un état dense, l'énergie disponible va plutôt se dissiper en 

frottement de grains et le mouvement va être confiné sans qu'il y ait rupture. 

Si pour un glissement. il est difficile de définir une origine dans le temps et une valeur 

de la déformation accumulée, il est cependant connu que la vitesse de déformation 

auamente lorsque les conditions des contraintes approchent l'enveloppe de résistance 

suite a une augmentation de la contrainte de cisaillement, ou de pressions interstitielles 

et donc de la contrainte effective moyenne. Une montée de la nappe phréatique, une 

pluie ou un dégel. suivis de saturation constituent des conditions temporaires 

(déclencheurs) conduisant a de tels effets. 

5.2 CAS D'UNE HAIJSSE DE 1.A NAPPE P H R E A n Q W  

En examinant le glissement montré à la figure 1.1 7 (Chap. II), on constate que la rupture 

peut être considérée comme plane et elle s'est produite selon un plan généralement parallèle 

a la pente. 11 faut souligner cependant qu'aucune résurgence n'a été observée s u  le talus 

ouest lors des travaux en chantier et que les sondages à la tarière d'environ 1,20 m de 



profondeur n'ont pas montré d'accumulations ou des venues d'eau. L'éventualité d'une 

hausse de la nappe (écoulement parallèle a la pente) reste donc hypothétique et elle permet 

une analyse simple des pressions hydrauliques et des contraintes effectives en présence 

d'eau en mouvement, tel que montré sur la figure 5.1. Dans ce cas particulier, les lignes de 

courant sont parallèles a la pente et les équipotentielles y sont perpendiculaires. Les forces 

latérales, effectives et hydrauliques, sont symétriques, parallèles au plan considéré et 

s 'annulent. 

Le sol est alors considéré sans cohésion, homogène et isotrope. La question d'intérêt est la 

hauteur h ,  pour laquelle l'angle de sécurité est égal à 1.0 dans les conditions de géométrie 

actuelle. Le facteur de sécurité est donné par l'équation suivante. 

Les résultats des calculs sont présentés dans la figure 5.2. Ils montrent que dans les 

conditions sèches où la nappe d'eau est à la base du glissement, la pente est stable avec un 

facteur de sécurité de 1,75. La rupture survient quand la nappe est a 0'15 m de la surface du 

talus. 

Tout ceci nous amène a la conclusion que le talus peut être dessiné avec la pente actuelle de 

1 V:2H mais que la rupture plane obsenrée peut survenir lors d'un mouillage. 



F.S. = r, . r = (c. + ( 7 - m. L). r . cos$ . tg@') / (7. z . sinp . CO@) 

Figure 5.1 Ruuture ~ I a n e  :Dente infinie 
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Hauteur de la nappe: hw 

Figure 5.2 Résuftats des c&& l r w e  DW 



ESIST.WCE MOB- LORS DE 1.A RuFïURR DU T U U S  OUEST 

Généralités 

Le cas du glissement de la section du talus ouest identifiée B-B' (voir figures 1 . 2  5 et 1.16, 

chapitre II) est typique des instabilités relevées daas les autres sites ayant fGt l'objet de 

visites de terrain où l'épaisseur moyenne du giissement est généralement inférieure a 1,O 

mètre. Aussi, ce glissement a été analysé à rebours afin de déterminer la résistance au 

cisaillement non drainé, mobilisée sur le terrain lors de la rupture. 

Pour les besoins des calculs, la masse volumique totale y, du sol en place a été calculée à 

19,94 kWm3; elle tient compte de la compacité moyenne du sol sus-jacent au plan de 

rupture et de la teneur en eau moyenne de celui-ci. 

La stabilité du talus a été effectuée avec deux méthodes d'analyse en contraintes totales. 

L'une dite "analyse de penre infinie" utilisant les conditions limites de stabilité (F.S. = I), 

I'autre méthode est celle de Bishop modifiée préconisant une rupture circulaire dans un plan 

normal a la pente . Dans ce dernier cas, la géométrie de la section transversale du talus 

ouest identifiée B-B' a été considérée. On rappelle que la hauteur du talus a cet endroit 

peut atteindre 10 mètres et que de part et d'autre du glissement, des fissures avec un léger 

déplacement ont été observées en avril 1996, à quelques 3 mètres de la glissière de sécurité. 



5.3.2 Méthode de Bishoo modifiee . C 

Les calculs de stabilité ont été effatués selon la méthode Bishop modifiée (deux 

dimensions) à l'aide du logiciel GSLOPE (version 3.26a), conçu par Mitre Software 

Corporation. Pour chaque calcul, nous avons fixé la résistance au cisaillement non drainé 

du matériau et calculé le facteur de sécurité en conditions statiques (accélération horizontale 

= O). 

Les résultats de ces calculs sont montrés dans les figures 5.3 à 5.6. Ils indiquent que la 

résistance moyenne mobilisée le long de la surface de rupture est de 5,6 kPa (F.S. = 1.0). 

On note également que dans les mêmes conditions de géométrie (pente 1V:2H et épaisseur 

maximale de glissement de 1,O m); une résistance au cisaillement de 8,3 kPa est requise 

pour obtenir un facteur de sécurité égal à 1,s. La figure 5.6 présente une synthèse des 

résultats des calculs de stabilité. 
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Figure 6.6 Synthese des calculs efktues 
-.-De (methode de Bishop modifiée) 

5.3.3 Méthode de   ente i n M  

Cette méthode a été expliquée plutôt dans ce chapitre. Cette fois-ci. on l'utilise pour 

calculer la résistance mobilisée pour une tranche de glissement de 1'0 m d'épaisseur. La 

relation suivante a été utilisée (contraintes totales): 

F.S. = (t, / y, . d) . sec P . cosec B Équ. (5.2) 

où "F.S". est le facteur de sécurité, '7," la résistance mobilisée à la base de la tranche, "'y;' 

la densité totale correspondant à un indice des vides et une teneur en eau moyens en place, 

"d" la variation de l'épaisseur de la tranche du glissement et "Bu l'angle de la pente. 

Rappelons que secpet cosec,û sont égaux à l/sinp et ikosp, respectivement. 



La figure 5.7 présente les valeurs de résistance au cisaillement non drainé requises pour 

différentes pentes en relation avec la profondeur du glissement, lorsque les conditions aux 

limites sont posées (F.S. = 1 ). Ainsi, pour une épaisseur de glissement variant entre 0.8 et 

1 ,O rn (telle qu'observée sur le terrain) et une pente lV:ZH, la résistance non drainée 

mobilisée à la rupture sera de 6,O et 8,O kPa, respectivement. 

En comparant ces résultats avec ceux obtenus en utilisant la méthode de Bishop modifiée, 

nous avons tracé sur la même figure 5.7, une ligne démarquant la zone stable de celle 

instable pour une résistance (critique) moyenne d'environ 6,O kPa (F.S. = 1). Cette ligne 

montre que pour les conditions du matériau décrites précédemment (lâche, etc) et pour 

éviter les instabilités superficielles observées, i 1 faudrait construire un talus avec une pente 

pius faible que 3.OH: 1V. 

- - - - - - - - - - - - - -  
stable (F-S a 1.0) 

I 1 
l ' l r l ~ ~ n ) l [ ~ ~ ~ ~ ~ ~ l l m l l l a l  

0.0 0.4 0.8 1-2 1.6 2.0 2.4 2.8 3.2 3.6 4.0 4.4 4.8 
É palsseur D (m) 

Figure 6.7 : Analyse de pente infinie (conditions limites: F.S. 4) 
P m k  du talus "ouest": W:lV 
Pmtm du talus "est": généralement 3.5H:lV 
-1. 



5.4 LIOUEFACTION DU TTLL DU REMBLAI DE J,A ROUTE 175 

Tel que mentionné dans l'introduction de la présente étude, le but des essais triaxiaux est de 

vérifier si le comportement du till est contractant au moment de la rupture. 

Pour comparer les résultats obtenus à partir des essais en laboratoire et ceux obtenus en 

chantier concernant principalement l'indice des vides moyen (ou degré de compactage) et la 

contrainte "moyenne" en place, il suffit de rapporter ces résultats sur le même diagramme 

d'état e-log pV(fig 5.8). 

Si les valeurs in-situ coïncident ou se trouvent au-dessus de la ligne LF de la zone définie 

en laboratoire alors le risque sera élevé que le till adoptera un comportement contractant 

lors d'un cisaillement non drainé sous chargement statique conduisant a une liquéfaction 

d'écoulement. Par contre, si ces valeurs sont positionnées sous la droite LF, la masse de till 

aura un comportement dilatant et ne subira pas une diminution importante de la résistance 

lors d'un cisaillement monotone non drainé. 

Dans la figure 5.8, nous avons projeté les valeurs représentant les conditions in situ. 

L'indice des vides a été déterminé à partir des essais effectués au nucléodensimetre. La 

compacité moyenne mesurée sur le terrain a été calculée à 83% du Proctor modifié corrigé 

(2096 kg/rn3). À cette valeur de compacité, correspond un indice de vides moyen de 0,58. 

Notons que ces calculs ont été effectués à l'aide de 14 essais de la densité en place, réalisés 

en chantier (figures 2.16 à 2.18, chapitre II). 
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Par ailleurs. l'estimation des contraintes in-situ est nécessaire pour évaluer la charge 

statique agissant sur la surface de rupture (poids propre de la tranche du sol). L'équation 

qui permet le mieux d'évaluer le coefficient de pression des terres au repos &, a été 

formulée par Jacky ( 1 944 et 1948): 

& = 1 - sin @' = dhO , dvO Équa. 5.3 

a', : contrainte horizontale effective in situ; 
c h  : contrainte verticale effective in situ; et 
' : angle de frottement interne du sol. 

Si le calcul de o',, se fait aisément a partir de la masse volumique sus-jacente au pian de 

rupture (1 ,O m), il est difficile d'obtenir des mesures exactes de a',, en particulier pour un 

matériau granulaire. Il est pratiquement impossible d'installer un capteur de pression des 

terres sur le terrain sans modifier le champ des contraintes dans la zone des mesures. Aussi, 

nous avons choisi de procéder à une estimation indirecte de K, à partir d'essais en 

laboratoire (Proctor modifié, angle de kottement interne) et in-situ (nucléodensimètre). 

D'après Al -Hussaini et Townsend (1975)' la relation 5.3 semble être adaptée à l'évaluation 

du coefficient K,, pour des sables normalement consolidés, étant donné que la plupart des 

points se situent entre 0.35 et 0,50 (figure 5.9). Cependant pour des sables très denses. la 

valeur &, peut atteindre O$. On peut donc utiliser de façon acceptable une valeur de & 

égale à 0,35 (Sable silteux lâche, $'= 41"). Les calculs effectués donnent alors une 

contrainte verticale égale a 19,9 kPa et une contrainte horizontale de 7,O kPa, environ. De 

façon sommaire, on peut estimer que la contrainte moyenne en place varie alors entre ces 

deux valeurs. 
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Dans le diagramme d'état de la figure 5.8, le point représentatif de l'état du sol en place se 

trouve juste au dessus de la ligne d'état critique LF; ceci montre que le comportement du 

matériau est contractant après rupture conduisant ainsi à son écoulement. 

5.5 DISCUSSION 

La méthode d'analyse utilisant les lignes d'état ultime UF et LF pour le till de la route 175 

conduit à des résultats cohérents avec Ies observations et les résultats des essais effectués 

sur le terrain. Si la résistance à la rupture est contrôlée par la ligne d'état ultime supérieure 

(UF) avec une densité relative du sol en place de 20% (e,,,,, moyen = 0.58), les contraintes 

de confinement seront alors supérieures à 85 kPa (fig. 5.8) et dans ce cas les ruptures 

seraient plus profondes. 



Cependant, dans le cas où la résistance à la rupture est contrôlée par la ligne d'état ultime 

inférieure LF, les ruptures seront possibles uniquement pour les couches où les contraintes 

effectives de confinement sont relativement faibles, ce qui en accord avec les observations 

du terrain où l'on a observé que les glissements sont superficiels (environ lm d'épaisseur). 

En considérant que la densité relative du matériau de la tranche instable est de 20% (ein-siai 

moyen = 0.58); la contrainte moyenne effective (p') a l'état permanent est d'environ 

12 kPa, ce qui cornespond à une résistance au cisaillement non drainée de 7,7 kPa 

Dans le cas du talus ouest de la route 175, les conditions de mise en place avec des pentes 

assez raides variant entre 1 V: 1,SH (1995) à 1V:SH (1996, après correction) combinées à 

une résistance aussi faible d'une tranche de sol due à sa faible compacité, constituent des 

éléments de prédisposition à la rupture lorsque le sol sera soumis à des conditions 

temporaires constituant les facteurs déclencheurs (pluies intenses et/ou dégel et fonte des 

neiges etc.). La perte de résistance est alors suffisamment rapide pour conduire à un 

écoulement de sol (photo 2.11, chapitre II). 

Il faut rappeler que les masses de terres ayant glissé en avril 1995 concernaient une large 

surface du talus ouest, alors que deux glissements seulement ont été enregistrés en avril 

1996. I l  est alors à peu près certain que dans ces masses de terres devaient se trouver des 

couches de till moins denses (lâches), issues d'une variabilité dans le compactage et/ou la 

technique de remblayage, et elles sont analogues à celles identifiées lors des essais in-situ 

(nucleodensimètre, etc.). Ces couches ont été évidemment soumises B de petites 

déformations ce qui a forcément engendré leur liquéfaction, puis les grandes déformations 

dues à l'inclinaison et a la hauteur du talus. 



Par ailleurs, le talus "est" de la même route, dessiné avec des pentes variant entre lV:3.OH 

et 1V5H (à l'exception de quelques endroits près du ponceau de la rivière où le talus est 

abrupt), n'a subi aucun glissement au mois d'avril 1996. La figure 5.7 (analyse de pente 

infinie) explique également ce phénomène. En effet, pour ces degrés d'inclinaison, la 

même résistance du matériau à l'état lâche serait suffisante pour contrer des glissements 

superficiels tel que ceux observés dans le talus ouest. Il est possible également, qu'en 

raison de sa faible inclinaison, que des travaux de compactage ont eu lieu sur cette pente. 

Enfin, pour éliminer le facteur de prédisposition dans ce type de maténau, il faut un degré 

de compacité minimum de 90% du sol en place ce qui conduit un indice des vides de 0,46. 

Dans les conditions de saturation subites, le maténau aurait montré un comportement 

dilatant et par conséquent un gain de résistance (exemple : essai 175-20, figure 5.8). 

5.6 CONCLUSION 

L'aspect pratique de la présente étude visée par le M.T.Q, est de suggérer des solutions 

applicables en tenant compte des contraintes rencontrées Ion de la construction de remblais 

routiers. Ces contraintes concernent d'une part, la dificulté de trouver sur place des 

matériaux de bonne qualité et d'autre part le manque d'espace pour travailler avec des 

pentes plus douces. Ce dernier facteur limite également l'utilisation des équipements 

appropriés pour compacter les talus de remblais. 

À la lumière des résultats trouvés dans la présente étude. les solutions qui peuvent être 

envisagées doivent à la fois améliorer le problème de drainage et la résistance du matériau à 

utiliser. Les solutions énumérées ci dessous sont données à titre indicatif seulement. 



5.6.1 Renforcement mécanique 

Lorsque le coût de son utilisation est justifié. le géotextile permet de constmire même 

avec des sols de qualité médiocre, des ouvrages stables avec des pentes de talus pouvant 

atteindre la verticale (figure 5.10). De plus, il favorise le drainage latéral de l'eau (dans 

son épaisseur). Cette solution permet de résoudre 5 la fois le problème du drainage et de 

la résistance du sol. 

5.6.2 Compacta~e des talus du r e m b i ~  

Le compactage des talus du remblai est une opération capitale pour la qualité des 

ouvrages mais généralement difficile à exécuter lorsque les talus approche 1 V: 1 SH. Il 

existe cependant des techniques relativement simples pour y parvenir tel que le régalage 

du talus à l'aide d'un bouteur de poids suffisant, au lieu d'une pelle mécanique. 

L ' utilisation du remblai excédentaire est aussi à envisager, lorsque 1 'espace et la 

disponibilité du matériau sont suffisants (cas de la route 175). 

5.6.3 R é ~ a l a ~ e  avec de l'em~ierrement 

Dans une pente raide le profilage du talus peut se faire avec de l'empierrement de calibre 

approprié (0-300 mm, par exemple) et selon la disponibilité du matériau. L'angle de 

friction élevé du matériau assure sa stabilité, quant à l'épaisseur, elle doit couvrir la 

profondeur instable qui varie généralement d'un mètre au centre du talus à 0,45 mètre en 

haut et en bas du talus (cas de la route 175). 



Figure 5.10. Renforcement d'un r e m u  Dar ~éotextilg 
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ANNEXE "A" 

RÉSULTATS DÉTAILLÉS 
DES ESSAIS EN LABORATOIRE 



Contrainte dCviatorioue Cheminement des contraintes 

Dtformatlon axiale (%) 

Variation de la pression interstitielle 

FIGURE A.l ESSAI NO: 175-01 DATE: 1996112/26 
.----------.--------.--.-----*-----------------------.-- 
CARACT~ISTIQUES DE L'~CHANTILLON 
Reconstitud par compactage humide (4%) 
Dlm. de I'Bchant.[mm]: Dlam.:10,08 cm Haut.;10,07 cm 
Indice des vides: Einl.=O.720, €sa¶.= 0.691, Econs.= 0.639 

CARACT~RISTIQUES DE L'ESSAI TRIAXIAL 
Consolidation isotrope, compression nomdrainth 
Contre-pression: 350 kPa 0-bar: 0,99 
Type de chargement: Constant B 0.030 "Imin. 
Type de rupture: En tonneau 
p'i= 78.4 kPa plf= 20.7 kPa 
qi= O kPa qplc= 34.5 kPa qf = 31 .O kPa 
Delta U thal = 68.0 kPa 

0.0 2.0 4.0 6.0 8.0 10.0 12.0 14.0 16.0 11.0 20.0 
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Variation de la pression interstitielle 
FIGURE A.3 ESSAI NO: 175-03 DATE: 1996104126 
---------*.-----**_111--*-------.**.------.------------------- 

CARACTERISTIQUES DE LI~CHANTILLON 
Reconstitue par compactage humide (4%) 
Dim. de 186chant.[mm]: Olam.:10,08 cm Haut.;; O,O7 cm 
Indice des vides: Eln1.=0.68O8 b a t . =  0.646, Econs.= 0.569 ------- __------- ----------- - ----- *----.*--- 
CARACT&~ISTIQUES DE L'ESSAI TRIAXIAL 
Consolidation Isotrope, compression non-dminde 
Contre-pression: 51 4.3 kPa B-bar: 0.99 
Type de chargemenl: Constant d 0.030 "lmln. 
Type de rupture: En tonneau 
pal= 105.3 kPa p'f= 38.6 kPa 
ql= O kPa qplc= 79.4 W a  qf = 63.9 kPa 
Deîîa U Anal = 168 kPa 





Contrainte déviatorique 

DCformrlioii aulale (%) 

Variation de !ri pression IntcrstitieYe 
FIGURE A.4 ESSAI NO: 175-04 DATE: 1996104/26 
-------------_*-*_-*------.------------------------- 

CARACT~RISTIQUES DE L'ÉCHANTILLON 
Reconstitue par compactage humlde (4%) 
Dim. de I'Bchant.[mm]: Dlam.:10,08 cm Haut.:l0,07 cm 
Indice des vides: Elnl.=0.650, Esal.= 0.642, €cons.= 0.557 
-11------..---*111-.--.-----..--*-"--------------.---..---*- 
CARACT~RISTIQUES DE L'ESSAI TRIAXIAL 
Consolldatlon isotrope, compresslon non-drainde 
Contre-presslon: 390.5 kPa 8-bar: 0.99 
Type de chargement: Constant b 0.030 "Imln. 
Type de rupture: En tonneau 
pli= 159.4 kPa paf= 28.8 kPa 
ql= O kPa qplc= 82.6 kPa qf = 48.1 kPa 
Delta U final = 146.6 kPa 

0.0 2.0 1.0 6.0 8.0 10.0 12.O 14.0 16.0 18.0 20.0 
Dtform i l ion a x l i l e  (%) 







Variation de Iii pression interstitielle 

Cheminement des con train te8 

FIGURE A.8 ESSAI NO: 17 5-00 DATE: 1996105107 -------.---.--------------.-------------.----- 
CARACT~ISTIQUES DE L'I!CHANTILLON 
Reconstitue par compactage humlde (4%) 
Dlm. de l'dchant.[mm]: Dlam.:10,08 cm Haut.:10,07 cm 
Indice des vides: Elni.=0.600, Esat ,= 0.597, f cons.= 0.500 -------------------------------------------------- 
CARACT~RISTIQUES DE L'ESSAI TRIAXIAL 
Consolidation Isotrope, compression non-drainde 
Contre-pression; 259.4 kPa 8-bar: 0.09 
Type de chargement: Constant 8 0.030 "Imln. 
Type de rupture: En tonneau 
p'i= 497.2 kPa p'f= 138.5 kPa 
ql= O kPa qpic= 287.5 kPa qf = 253.9 hPa 
Delta U final = 443.3 kPa 







Variation de la pression interstitielle 
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Cheminement des con trainter 

FIGURE A . l l  ESSAI NO: 175-1 3 DATE: 1 QQ6/O5/13 
--------*.--.*.--*------------*------------- 

CARACT~RISTIQUES DE L'I~CHANTILLON 
Reconstitue par compactage humide (4%) 
Dirn. de 1'8chanl.[mmj: Diam.:10,08 cm Haut.:10,07 cm 
Indice des vides: Elnl.=0.600, b a t . =  0.596, Econs.= 0.505 .------.----------.-----.---------------.----.--- 
CARACTERISTIQUES DE L'ESSAI TRIAXIAL 
Consolidation Isotrope, cornpresslon non-dralnde 
Contre-pression: 464.7 kPa 0-bar: 0.98 
Type de chargement: Constant h 0.030 "Imln. 
Type de rupture: En tonneau 
p'l= 236.8 kPa p'f= 32.3 kPa 
qi= O kPa qf = 51.1 kPa 
Delta U final = 221.4 kPa 





Contrainte déviatorique Cheminement d c ~  contrainten 

DCrormation axiale ( O h )  

Variation de la ~ m s i o n  interstitielle 

FIGURE A.13 ESSAI NO: 175-1 5 DATE: l9Q6IO5H 4 ------------------------------------------------ 
CARACT~RISTIQUES DE L'I~HANTILLON 
Reconstitue par compactage humide (4%) 
Dim. de i'Bchant.(mm]: Dlam.:10,08 cm Haut.:10,07 cm 
lndlce des vldes: Eini.=0.650, Esat.= 0.630, Econs.= 0.542 

CARACT~RISTIQUES DE L'ESSAI TRIAXIAL 
Consolidation isotrope, compression non-drainde 
Contre-pression: 440.9 kPa B-bar: 0.98 
Type de chargement: Constant d 0.030 "lmln. 
Type de rupture: En tonneau 
pli= 144.1 kPa p'f= 22.2 kPa 
ql= O kPa qf = 36.4 kPa 
Delta U final = 134.0 kPa 



D t f o r m i t l o n  axlalc (%) 

Variation de Ia pression interstitielle 

Cheminement des con train tes 

FIGURE A.14 ESSAI NO: 175-18 DATE: 1996105131 
--------LI---I-III-__C---CI------------I.-- 

CARACTERISTIQUES DE L'~CHANTILLON 
Reconstltu6 par compactage humide (4%) 
Dlm, de I'échant.[mm]: Diam.:10,08 cm Haut.:10,07 cm 
Indice des vides: Elnl.=0650, ba t .=  0.649, Econs.= 0.548 

CARACT~RISTIQUES DE L'ESSAI TRIAXIAL 
Consolldatlon Isotrope, compression non-drainde 
Contre-pression: 373.9 kPa 0-bar: 0.98 
Type de chargement: Constant 8 0.030 "/min. 
Type de rupture: En tonneau 
pli= 263.3 kPa plf= 38.8 kPa 
ql= O kPa qf = 69.7 kPa 
Dena U final = 247.7 kPa 
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Cheminement d a  con traintes 

FIGURE A.15 ESSAI NO: 175-19 DATE: 1996105126 

CARACT~RISTIQUES DE L'&CHANTILLON 
Reconstilu6 par compactage humlde (4%) 
Dim. de I'échant.(mm]: Dlam.:10,08 cm Haut.:10,07 cm 
Indice des vides: Eln1.=0.610, Es&.= 0.604, €cons.= 0.548 ------------------------------------------------------- 
CARACT~R~STIQUES DE L'ESSAI TRIAXIAL 
Consolidation isotrope, compression non-dralnbe 
Contra-pression: 360 kPa 0-bar: 0.97 
Type de chargement: Constant B 0.030 "lmln. 
Type de rupture: En tonneau 
pbl= 240 kPa p'f= 19.7 kPa 
qi= O kPa qf = 36.0 kPa 
Delta U final 3 232.6 kPa 

0.0 2.0 4.0 6.0 8.0 10.0 12.0 14.0 16.0 18.0 20.0 
Dtformitlon i x l i l e  (O/O) 



DCformatlon axlrle (O/+) 

Variation de la pmsion interatit ielle 

Cheminement des contraintes 

FIGURE A.16 ESSAI NO: 175-20 DATE: 1996/05/30 
*--------------.--*---*-----.---------------- 

CARACT~ISTIQUES DE L'~CHANTILLON 
Recanstitud par compactage humlde (4%) 
Oim. de I'&chant.[mm): Diam.:10,08 cm Haut.:10,07 cm 
Indice des vides: Ein1.=0.650, Eaat.= 0.632, E m s . =  0.604 
------------*--------------*------*------..----.-- 

CARACT~%ISTIQUES DE L'ESSAI TRIAXIAL 
Consolidation isotrope, compression non-drainde 
Contre-pression: 400 kPa B-bar: 0.99 
Type de chargement: Constant 8 0.030 "/min. 
Type de rupture: En tonneau 
p'l= 100.1 kPa pll= 4.1 kPa 
qi= O kPa qt = 1.9 kPa 
Delta U final = 96.6 kPa 

O0 2.0 4.0 6.0 8.0 10.0 12.0 14.0 16.0 18.0 20.0 
D&formatlon axlrle (%) 





Cont min te dévhtodque 

Variation dc la pression interstitielle 
FIGURE A.18 ESSAI NO: 175-22 DATE: 1996106108 
.----.------.------------"---------------W.-. 

CARACT~RISTIQUES DE L~~CHANTILLON 
Reconstitud par compactage humide (4%) 
Dim. de 1'6chant.[tnm]: Diam.:10,08 cm Haut.:10,07 cm 
Indice des vldes: Einl.=0.460, Esat.= 0.458, Econs.= 0.446 

CARACT&RISTIQUES DE L'ESSAI TRIAXIAL 
Consolidation isotrope, compression non-drainde 
Contre-pression: 370 kPa 8-bar: 0.99 
Type de chargement: Constant B 0.030 "Imln. 
Type de rupture: cisaill6 
p'l= 71.1 kPa p'plc = 97 O paf= 72.0 kPa 
ql= O kPa qpic= 161 kPa qf = 123 kPa 
Delta U final = 40.0 kPa 





Contrain te déviatorique 
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FIGURE A.20 ESSAI NO: 175-24 DATE: 1996106113 
-------.-------.---------.-.-----.-*--------. 
CARACT~RISTIQUES DE L$CHANTILLON 
Reconstitu6 par compactage humlde (4%) 
Dlm, de L'Bchant.Imm]: Dlam.:I 0'08 cm Haut.:10,07 cm 
Indice des vldes: Einl.=0.400, Esat.= 0.398, Econa.= 0,396 

CARACT~RISTIQUES DE L'ESSAI TRIAXIAL 
Conwlldation Isotrope, compression non-drainde 
Contre-pression: 575 kPa 8-bar: 0.96 
Type de chargement: Constant B 0.030 "/min. 
Type de rupture: cisaIll6 
p'l= 41 8 kPe p'pic = 41 1 kPa 
qi= O kPa qpic= 732 kPa 
Deita U final = -140.0 kPa 
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FIGURE A.22 ESSAI NO: 175-29 DATE: 1996106122 

CARACT~RISTIQUES DE L'I~HANTILLoN 
Reconstitue par compactage humide (4%) 
Dim. de I'bchant.[mrn): Dlam.:10,08 cm Haul.:10,07 cm 
Indice des vides: Elni.=0.540, Esat.= 0.533, €cons.= 0,407 

CARACT~ISTIQUES DE L'ESSAI TRIAXIAL 
Consolidation isotrope, compression non-dralnde 
Contre-pression: 219 kPa B-bar: 0.99 
Type de chargement: Constant 8 0.030 "Irnln. 
Type de rupture: En tonneau 
pal= 871 kPa p'f= 196.6 kPa 
ql= O kPa qpic= 524.4 kPa qf = 349.2 kPa 
Deîta U final = 791 kPa 



Contrainte dkviatorique 

Dtformrtlon nxlale (%) 

Variation de la pression interstitielle 
FIGURE A.23 ESSAI NO: 175-31 DATE: 1 Q96/06/28 
*-ll--l--ll-l--ll----.--l.-----.-.--.*--.*.--*-. 

CARACT~RISTIQUES DE L~CHANTILLON 
Rewnstitub par compactage humide (4%) 
Dlm. de I'Bchant.(mm]: Olam.:1 0'08 cm Haut.:1 O,O7 cm 
Indice des vides: Elnl.=0.4Ml, Esat.= 0.398, €cons.= 0.391 
--1--------1--1-11--------------------------------- 

CARACTERISTIQUES DE L'ESSAI TRIAXIAL 
Consolidation isotrope, compression non-drainde 
Contre-pression: 407 kPa 6-bar: 0.98 
Type de chargement: Constant B 0.030 "/min. 
Type de rupture: En tonneau 
p81= 753 kPa p'f= 248 kPa 
qi= O kPa qf = 291 kPa 
Delta U final = 606 kPa 





Variation de In prcaaion interstitielle 
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FIGURE A.25 ESSAI NO: 175-34 DATE; iBB6lO7lOQ ------------------------------------------.-- 
CARACTERISTIQUES DE L'ECHANTILLON 
Reconstltud par compactage humide (4%) 
Dlm. de I'dchant.Imm]: Diam.:1 O,O8 cm Haut.:10,07 cm 
Indice des vides: EIni.=0.57O8 Esat.= 0.562, Econs.= 0,420 - ---------------------------------------------------- 
CARACT~RISTIQUES DE L'ESSAI TRIAXIAL 
Consolidatlon isotrope, compression non-drainde 
Contre-pression: 340.2 kPa 8-bar: 0.97 
Type de chargement: Constant 0,030 "Irnin. 
Type de rupture: En tonneau 
p'i= 81 4.0 kPa p8f= 151 .Z kPa 
qi= O kPa qplc= 520.7 kPa qf = 361.9 kPa 
Delta U anal = 783.8 kPa 



Contrainte dhiatorique 

0.0 2.0 4.0 6.0 8.0 10.0 12.0 14.0 16.0 18.0 20.0 
1)éhrrnatluti ixlntr ( V o )  

Variation de la pression interstitielle 
FIGURE A.26 ESSAI NO: 175-35 DATE: 1996/07/13 
-* --------- --------------*--------------*----------------*-- 
CARACT~RISTIQUES DE L'~CHANTILLON 
Reconstitud par cornpaclage humide (4%) 
Dim. de 1'Bchanl.lmm): Dlam.:10,08 cm Haut.: lO.O? cm 
lndlce des vides: Eini.=0.680, Esal.= 0.645, €cons.= 0.485 

CARACT~ IST IQUES DE L'ESSAI TRIAXIAL 
Consolidalion Isolrope, compression non-drainde 
Conlre-pression: 258.3 kPa B-bar: 0.97 
Type de chargement: Constant B 0.030 "/min. 
Type de rupture: ClsaIll& 
p'1= 936.0 kPa paf= 444.7 kPa 
ql= O kPa qf = 855.1 kPa 
Delta U final = 769.5 kPa 
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DCforniillon irrl i le (%) 

Variation de la pression interstiticlle 

FIGURE A.29 ESSAI NO: 175-40 DATE: 1 g96I lUî3 
. . - - -  

CARACT~RISTIQUES DE L~~CHANTILLON 
Reconstltud par compaclage humlde (4%) 
Dlm. de !'Bchant.\mm]: Diam.:lO,OB cm Haut.:10,07 cm 
Indice des vides: Elni.=0.720, Ewt ,= 0.669, €cons.= 0.569 ------- --.- ----------.-...--.- -.-----Il-.-.----------------.-..-.- 

CARACT~RISTIQUES DE L'ESSAI TRIAXIAL 
Consolldatlon Isolrope, cornpresslon non-drainBe 
Corilre-presslon: 450.5 kPa 0-bar: 1 .O 
Type de chargement: Constant ii 0.030 "/min. 
Type de rupture: En tonneau 
pli= 33.9 kPa paf= 5.8 kPa 
qi= O kPa qf = 12.7 kPa 
Delta U final = 32.3 kPa 
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