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RESUME

La réponse dynamique des résidus miniers provenant des roches dures a été étudiée en utilisant
des essais triaxiaux cycliques soumis a une gamme de contraintes de confinement isotropes et
anisotropes (K,=0.4) variant de 100kPa a 400kPa, a des rapports de contrainte cyclique variant de
0,075 a 0,17 et a des fréquences de chargement de 0.2, 1.0 et 2.0 Hz. La méthode de préparation
de I'échantillon développeé par Poncelet (2012) a eté utilisée pour simuler la déposition
hydraulique et afin d'assurer la saturation des échantillons sans utiliser la méthode de
contrepression. L'analyse des résultats indique que la résistance cycliqgue augmente avec la
contrainte de consolidation pour des conditions de consolidation isotrope. Cependant, la
résistance cyclique des résidus diminue légerement avec I’augmentation de la contrainte de
consolidation pour des conditions de consolidation anisotrope. La résistance cyclique a été
Iégerement affectée par la consolidation anisotrope, mais elle n’a pas été affectée par la fréquence

de chargement.

En condition de consolidation isotrope, les résidus miniers ont eu une réponse dynamique
variable ; plusieurs échantillons ont montré un comportement associé a la liquéfaction (perte de
résistance trés importante) tandis que d’autres ont montré un comportement associé a la mobilité
cyclique (perte de résistance modérée). En condition de consolidation anisotrope, tous les
échantillons ont eu une réponse associée a un phénoméne de mobilité cyclique. L’état initial des
échantillons par rapport a la ligne d’état limite ne permettre pas d’établir si les échantillons seront
sujets a liquéfaction ou a la mobilité cyclique. L’apparition de la liquéfaction ou de la mobilité
cyclique dépendait du cheminement des contraintes (espace p’ vs q), ¢’est-a-dire si celui-ci

interceptait la ligne de transformation de phase.

La reponse non drainée postcyclique des résidus miniers (Su/c’vc)post-cyc, Montre des valeurs
comprises entre 0.05 a 1.3. Pendant les essais de cisaillement postcyclique les faibles valeurs
obtenues (0.05 a 0.3) correspondent a une reponse contractante (augmentation de la pression
interstitielle), tandis que les valeurs plus hautes (0.85 a 1.3) correspondent a une réponse dilatante

(diminution de la pression interstitielle).
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ABSTRACT

The dynamic response of tailings from hard rock was studied using cyclic triaxial testing using a
range of isotropic and anisotropic (Ky=0.4) confining stresses varying from 100 kPa to 400 kPa,
CSR values varying from 0.075 to 0.17 and loading frequencies of 0.2, 1.0 and 2.0 Hz. The
sample preparation method developed by Poncelet (2012) was used to simulate hydraulic
deposition and to ensure saturation of specimens without the use back-pressure. Analysis of the
results indicates that the cyclic resistance increased with increasing confining stress for isotropic
consolidation. However, the cyclic resistance decreased slightly with increasing confining stress
for anisotropic consolidation. The cyclic resistance was slightly affected by anisotropic

consolidation but unaffected by the loading frequency.

For isotropic consolidation, the tailings have a variable dynamic response; several specimens
exhibited a behavior associated with liquefaction (a very significant loss in shear strength) while
others exhibited behavior associated with cyclic mobility (a moderate loss in shear strength). For
anisotropic consolidation, all of the specimens had a response associated with cyclic mobility.
The state of the samples with respect to the critical state line did not allow determination of
whether the specimens would be subject to liquefaction or cyclic mobility. The occurrence of
liquefaction or cyclic mobility was dependent if the path stress (space p' vs. q) reached the line of

phase transformation phase.

The postcyclic response of specimens gave (Su/G’vc)post-cyc Values between 0.05 to 1.3. The lower
values (0.05 to 0.3) were associated with specimens that exhibited contractive behavior
(porewater pressure increase), while the higher values (0.85 to 1.3) were associated with
specimens that exhibited dilative post-cyclic behavior (porewater pressure decrease) during post-

cyclic loading.
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INTRODUCTION

Les résidus miniers provenant de roches dures sont des silts sableux sans cohésion qui sont
déposés typiquement de fagon hydraulique. Le résultat de ceci est un dép6t lache saturé qui est
tres susceptible a la liquéfaction statique ou sismique. La liquéfaction des résidus pendant les
séismes se traduit par une perte de résistance et par I’apparition de charges supplémentaires sur
les digues de rétention (Aubertin et al., 2001 et James 2009). Donc, pendant les séismes, la
plupart des défaillances des digues de rétention sont en partie attribuées a la liquéfaction des
résidus miniers (ICOLD 2001).

La résistance cyclique des résidus peut étre évaluée a 1’aide des essais in situ ou en laboratoire.
Les essais in situ prennent des mesures de 1’état actuel des résidus, qui sont généralement sous-
consolidés pendant les opérations de mise en place et pendant plusieurs années apres la fermeture
du parc. Les résultats des essais in situ pris pendant les opérations ou quelque temps apres ne sont
pas représentatifs des caractéristiques du résidu a long terme. Au laboratoire, les résidus sont
consolidés avant 1’essai cyclique; les résultats obtenus sont extrapolés aux conditions du terrain
avec un degré de confiance raisonnable. Les résultats obtenus en laboratoire sont non
conservateurs lorsqu’ils sont appliqués a des résidus sous-consolidés (lors des opérations) et
peuvent étre légérement conservateurs lorsqu’ils sont appliqués a des résidus consolidés avec un

degré de vieillissement (plusieurs années apres la fermeture).

Un désavantage dans 1’utilisation d’essais triaxiaux cycliques pour 1’évaluation de la résistance
cyclique des résidus est I’'utilisation de la contrepression pour atteindre la saturation de
I’échantillon ; Xia et Hu, (1991) ont démontré que 1’utilisation de la contrepression a un effet
significatif sur la résistance a la liquéfaction. La méthode de préparation des échantillons a aussi
une influence significative sur la résistance cyclique (Mulilis et al., 1977). Poncelet (2012) a
développé une méthode de préparation des échantillons qui simule la déposition hydraulique et

permet une saturation compléte de I'échantillon sans utilisation de la contrepression.

Cette recherche présente 1’étude en laboratoire de la réponse dynamique des résidus de la mine
Canadian Malartic, située dans I'ouest du Québec. Cette étude consiste a réaliser les essais pour
déterminer les propriétés de base et des essais triaxiaux en compression statiques, cycliques et

postcycliques de ces résidus.



CHAPITRE 1 REVUE DE LITTERATURE

Le premier chapitre fait état de la théorie du comportement dynamique des sols pulvérulents (non

cohérents). Les sujets traités seront: (i) les sols pulvérulents et les résidus miniers; (ii) le

comportement contrainte-déformation des sols pulvérulents lors du cisaillement; (iii) le

comportement dynamique des sols pulvérulents (la liquéfaction et la mobilité cyclique) et les

facteurs qui contrélent leur comportement; (iv) 1’évaluation du comportement dynamique des sols

pulvérulents; et (v) la recherche sur le comportement dynamique des résidus miniers.

1.1 Les sols pulvérulents et les résidus miniers

1.1.1 Les sols pulvérulents

La minéralogie, la formation et la méthode de déposition sont les facteurs principaux qui

contrdlent la granulométrie et le comportement des sols. La classification des sols se fait a partir

de la taille de particules (figure 1-1).
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J

Figure 1- 1 Taille de particules dans les sols (figure adaptée de Mitchell et Soga, 2005)

Un deuxiéme facteur pour la classification des sols est la plasticité. Ce parameétre est déterminé a

partir des limites d’Atterberg. Les sols granulaires sans particules fines sont des matériaux non

plastiques. Les sols fins peuvent étre plastiques ou non plastiques en fonction de leur activité

mineralogique (selon le type et la quantité d’argile).

Le comportement des sols non plastiques est contr6lé par I’interaction mécanique (frottement)

des particules alors que le comportement des sols plastiques est contrélé par I’interaction

mécanique (frottement) et la minéralogie (cohésion) des particules.



Les sols non plastiques (et non cohérents) sont appelés des sols pulvérulents, par exemple les

graviers, les sables sans argile et les silts non plastiques.

La résistance au cisaillement des sols pulvérulents est caractérisée par un angle de frottement et
une cohésion nulle; ainsi, la résistance au cisaillement est exprimée de la fagcon suivante par

rapport aux parametres de Mohr-Coulomb :

T=o0'y*tan¢’

Ou o’ Contrainte effective normale [1-1]
T Résistance au cisaillement
@’ Angle de frottement interne effectif

1.1.2 Les résidus miniers

Les principaux déchets solides produits lors de 1’exploitation miniere comprennent la roche
stérile et les rejets du concentrateur. La roche stérile est la roche sans valeur économique excavée
pour atteindre le minerai. Elle est composée de fragments de roche d’une granulométrie fine a
grossiére. Les rejets du concentrateur sont le résultat de la roche broyée dont ont été extraites les
substances ayant une valeur économique. lls sont composés de particules a granulométrie fine.
Les caractéristiques du rejet du concentrateur dépendent de la roche-mére (minéralogie) et de la

maniere dont la roche est traitée dans le concentrateur (granulométrie et angularité).

Habituellement, les rejets du concentrateur (résidus miniers) sont transportés sous forme de boue
et ils sont déposés hydrauliquement dans un parc a résidus. Le dép6t obtenu se trouve dans un

état lache et est saturé. 1l est donc trés sensible & la liquéfaction statique ou dynamique.

1.1.2.1 Propriétés physiques

Bussiere (2007) a fait une compilation des données des propriétés géotechniques des résidus
miniers de roches dures de vingt-deux mines canadiennes (treize au Quebec). Qiu et Sego (2001)
ont également montré les propriétés des résidus miniers de différentes origines. La déposition des
rejets se fait typiquement depuis la couronne de la digue qui forme le parc a résidus. Ces résidus

se trouvent sous forme d’une boue dont le pourcentage de matieres solides varie entre 25 et 45 %.



La ségrégation des particules est matérialisée par deux zones; la premiere est une plage de
particules grossiéres proche du point de décharge et la deuxieme est une zone formée par les
particules fines transportées par 1’eau (Bussiére, 2007). Le résumé des propriétés des deux
sources énoncees est présenté dans le tableau 1-1 et il tient compte également en compte la

caractérisation de la fraction la plus grossiere.

Tableau 1-1 Valeurs des propriétés physiques et géotechniques des résidus miniers
(tableau adapté de Bussiére, 2007 et Qiu et Sego, 2001)

Bussiere (2007) Qiu et Sego (2001)
Parametres
Canada Québec Cuivre Or Charbon CT

Dyo (mm) 0.001 a 0.004 0.001 a 0.006 0.016 0.005 0.001 0.003
Dgo (mm) 0.0120.05 0.01a0.08 0.153 0.054 0.06 0.204
Cu 8a18 10a30 9.4 10.8 45.8 75.6
Passant 0.002 mm (%) 5314 4320 1.3 5.3 22.5 8.9
Passant 0.08 mm (%) 70a97 60 a 100 31.3 81.3 66.4 21.2
Wopt (%) 10a 20
7d max (KN/m?) 14.6 2 20.1
Limite de liquidité W, - - 40 -
Limite de plasticité W, 0 al5 - - 16 -
Classification USCS ML ML ou SM SM ML CL SM

2.6 2 2.9 (minerai dans veines
g;?:stéor relative - des de quartz) 2.75 3.17 1.94 26

2.9 a >4.5 (résidus sulfureux)

Résidus ML Résidus SP
C, (Indice de compression) 0.05a0.3 0.05a0.3 0.056 a 0.094 0.083 2 0.156 0.3720.396 0.271a0.319
C,(cm?/s) 0.001a0.1 0.1a100 0.007 a 0.0033 0.004 a 0.025 0.0004 a .0054 .00009 a .0026
Koo (cM/s) 10*310° 102310 455398° 27%36.7° 47311° 2273637
WV, (kPa) 10470 53125 5 6 18 6
V, (kPa) 550 3 800 <300
C’ (kPa) 0 0 0 0 10 3
®’ 30442 30442 34 33 32 30
C (kPa) 03100 03100
¢ 14325 14325




1.1.2.2 Granulométrie

La figure 1-2 et le tableau 1-1 montrent que les différents rejets miniers étudiés par Bussiere
(2007) présentent un pourcentage de fines (particules <0.08 mm) qui varie entre 70 % et 100 %.
Ce pourcentage en fines est le méme obtenu par Qiu et Sego (2001) pour les résidus provenant de
I’extraction de 1’or. Toutefois, dans les résidus provenant de 1’extraction du cuivre le contenu de
particules fines est plus faible. Aubertin et al., (2002) mentionnent aussi que le pourcentage de
particules fines pour les mines de roches dures du Québec varie souvent entre 70 % et 90 %. En
ce qui concerne la plasticité, les rejets du tableau 1-1 n’ont pas de plasticité ou sont légérement
plastiques. Selon Aubertin et al., (2002), I’indice de plasticité des roches dures est généralement
inférieur a 10 % ou nul, mais il varie avec la minéralogie. En ce sens, pour le cas des roches
dures, les rejets miniers peuvent étre classifiés comme silts de faible plasticité ou non plastiques,

ou sables silteux.
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Figure 1- 2 Granulométrie des résidus miniers des roches dures (figure tirée de Bussiére, 2007)

1.1.2.3 Densité relative des grains

La densité relative de grains, Dr, pour les roches dures peut varier entre 2.6 et plus que 4
(Bussiere, 2007), et la valeur dépend de la minéralogie de la roche. Les valeurs de densité relative
des grains de roches dures sont souvent élevées quand elles sont comparées aux densites relatives
des sols naturels qui varient entre 2.6 et 2.9 (Bell, 1993 et Das, 2006).



1.1.2.4 Consolidation

L’indice de compressibilité C. varie entre 0.05 et 0.30. Le coefficient de consolidation C, varie
entre 0.001 et 0.1 cm?s pour la fraction fine et 0.1 cm?/s et plus pour la fraction grossiére
(Bussiére, 2007). Ces parametres de consolidation varient avec ’indice de vides (Aubertin et al.,
2002)

1.1.2.5 Conductivité hydraulique

La conductivité hydraulique saturée des rejets miniers pour la fraction fine varie entre 1x10™ et
1x10°® cm/s et pour la fraction grossiére, elle varie entre 1x102 & 1x10™ cm/s. La conductivité
hydraulique pourrait varier selon I’indice des vides (Aubertin, 2002) comme dans le cas des

parameétres de consolidation.

1.1.2.6 Parametres de résistance au cisaillement de Mohr-Coulomb

L’angle de frottement effectif, ¢’, pour les roches dures varie entre 30° et 42° et la cohésion
effective ¢’ pour les roches dures est zéro ou presque nulle. Vick (1983) a montré que I’angle
effectif a tendance a diminuer avec 1’augmentation de la contrainte de confinement, allant de 40°
pour de faibles contraintes & 29° pour des contraintes élevées. Typiquement, les valeurs varient
de 30 a 37°. Bussiére (2007) mentionne que les résidus miniers ont un angle de frottement, ¢’,
qui pourrait dépasser celle des sables et silts par 6°. Cette valeur est due principalement a

’angularité prononcée des particules.

1.1.2.7 Parametres non saturés

La pression de I’entrée d’air des rejets miniers varie entre 5 et 70 kPa pour la fraction fine, et
entre 5 et 13 kPa pour la fraction grossiére; ceci montre que les rejets commencent a se désaturer
sous une faible succion. La succion résiduelle pour la fraction fine varie entre 550 et 800 kPa et
pour la fraction grossiére, elle est inférieure & 300kPa (Bussiére, 2007).

1.1.2.8 Indice de densité relative

La déposition hydraulique permet d’obtenir en un indice de densité relative, Ip, faible,
généralement moins de 50 %. La consolidation subséquente méne a une augmentation de I’indice

de densité avec le temps.



1.2 Comportement contrainte-déformations de sols pulvérulents

1.2.1 Généralites

Le comportement en cisaillement des sols pulvérulents peut étre évalué a partir des essais au

laboratoire en conditions drainées ou non drainées.

Lors du cisaillement drainé (volume variable, pression interstitielle constante), dans un sol lache
(figure 1-3a) ’augmentation de la déformation engendrera une variation du déviateur qui se
traduira par une diminution de I’indice de vides (contraction), comme le montre la figure 1-3b.
Dans un sol dense (figure 1-3a), I’augmentation de la déformation engendrera une variation du
déviateur qui se traduira par une diminution de I’indice de vides (dilatation), comme le montre la
figure 1-3b.

Dans les essais en conditions non-drainées, le volume du sol étant constant, la tendance a vouloir
changer de volume de I’échantillon se traduira par une variation de la pression interstitielle.
Alors, si un sable a 1’état lache est soumis au cisaillement, il aura tendance a se contracter,
engendrant une augmentation de la pression interstitielle, ce qui produira une diminution de la
contrainte effective. Si le sable est a 1’état dense, au début du cisaillement, il aura tendance a se
contracter engendrant une augmentation de la pression interstitielle pour ensuite atteindre le point
de transformation de phase ou le sol aura tendance a se dilater. Dés que les pressions

interstitielles commencent a dissiper, les contraintes effectives augmentent.
1.2.2 La théorie de I’état limite

1.2.2.1 Indice de vides critique

Un sol, indépendamment de son état initial (dense ou lache), soumis au cisaillement drainé a une
pression de confinement identique, aura tendance a conserver le méme indice de vides a grandes

déformations (Casagrande, 1936, cité par Holtz et Kovacs, 1991).

Dans les deux états de densité initiale d’un sol, la valeur du déviateur atteinte est similaire et
constante pour un indice de vides spécifique appelé «indice de vides critique ». Cet indice de

vides caractérise un état unique du sol qui s’appelle ’état critique. A I’état critique, le sol soumit



a une contrainte constante peut continuer a se déformer sans changer de volume. La résistance du

sol a I’¢état critique est la résistance ultime.

! "

2
-] Dense I
g Liche
i i 'L '.4: 'En;':
Deformation axiale indice de vides
- )

Figure 1- 3 Comportement drainée du sol a 1’état lache et dense :

a) contrainte-déformation b) contrainte vs indice de vides (figure adaptée de Kramer, 1996)

A partir de plusieurs essais, Casagrande, (1936), cité par Kramer (1996), a déduit que 1’indice de
vides critique pour un sol donné était uniquement lié a la pression de confinement effective et il a
également définit graphiquement la ligne d’état critique. Cette ligne permet de déterminer la
limite entre 1’état qui représente le comportement contractant et 1’état dilatant d’un sol, tel

qu’illustré dans la figure 1-4.
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Figure 1- 4 Cheminement du sol a la ligne d’état critique : a) échelle arithmétique b) échelle

logarithmique (figure adaptée de Kramer,1996)

1.2.2.2 Etat limite

L état limite « steady state » est défini comme le point ou le sol continue a se deformer sans

changer de volume et que la valeur du déviateur des contraintes ne change pas. Saladen et



Handford (cités dans Been et al.,1991) remarquent que 1’identification de I’état limite n’est pas

toujours simple et bien marquée.

Dans la figure 1-5, il est possible de voir le comportement d’un sol pulvérulent soumis a un
cisaillement non drainé a différents états de densité : 1’état lache, 1’état moyen dense et 1’état
dense. La premiere réaction de tous les échantillons est contractante et elle est caractérisee par

I’augmentation du déviateur et de la pression interstitielle.

Les sols a I’état trés lache et lache présentent, aprés la chute du déviateur, un point ou le sol
commence a se déformer sans qu’il y ait de changement de la contrainte déviatorique. A ce
moment sur le diagramme des pressions d’ecau, I’exces des pressions interstitielles commence a

rester constant. Ce point caractérise 1’état limite.
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Figure 1- 5 Réponse typique du sable au cisaillement non drainé a) contrainte-déformation b)
réponse pressions interstitielles c) cheminement de contrainte pour des échantillons de densité
trés lache et lache d) cheminement de contrainte pour des échantillons de densité moyenne dense
et dense (figure adaptée de Mitchell et Soga, 2005)

Dans I’allure du sol moyennement dense apres la chute du déviateur, la contrainte déviatorique

montre un plateau qui pourrait étre confondu avec 1’état limite, mais si on regarde dans le
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diagramme de pression d’cau en exces, il est possible de remarquer qu’a ce point, le sol
commence a changer son comportement de 1’état contractant a 1’état dilatant et il n’a pas atteint
I’état limite. Ce plateau est appelé état quasi limite. A une plus grande déformation, le déviateur
augmente et par la suite reste constant et c’est a ce point qu’on trouve 1’¢état limite. Cependant,
dans le diagramme des pressions interstitielles, il est impossible de voir la stabilisation de la

pression interstitielle comme le cas du sol a 1’état lache.

Dans le cas du sol dense, il faut attendre une grande déformation pour que le déviateur reste
constant et pour que le sol atteigne 1’état limite. Cependant, si on regarde le diagramme de
pression interstitielle, celui-ci n’est pas encore stable, comme le cas du sable moyennement
dense.

A partir d'une série d’essais a différentes pressions de confinement, la courbe d’état limite du sol
pourrait étre construite. En outre, il est possible de tracer cette courbe soit, a partir d’essais
drainés ou non drainés, ou a partir d’une combinaison des deux (figure 1-6a), ou encore une
combinaison de techniques de préparation (figure 1-6b) parce que celle-ci n’a pas d’influence sur
les résultats (Been et al., 1991; Poulos et al., 1985; Ishihara, 1993)
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Figure 1- 6 Ligne d’état limite e vs log p : (a) Influence de I’état initial sur la ligne d’état limite
(b) Influence de la préparation de 1’échantillon sur la ligne d état limite (figure tirée de Been, et
al., 1991)

Castro (1975) et Castro et Poulos (1977) indiquent que I’indice de vides a 1’état limite est le

méme que I’indice de vides critique donné par Casagrande (1936). Been et al., (1991) remarquent
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que I’état critique et 1'état limite sont les mémes, et que pour les sables, la petite différence est
attribuée a la méthode de prise de mesures.

1.2.2.3 Parameétre d’état

Roscoe et Pooroshash (1963) établissent que le comportement du sol pulvérulent dépend plus de
la position relative par rapport a la ligne d’état limite que de la mesure de densité. Kramer (1996)
a décrit que le comportement d’un sol se trouvant dans deux conditions initiales différentes et qui
sont a la méme distance de la ligne doit étre similaire. Been et al., (1986) donnent la definition
suivante du paramétre d’état . « Le paramétre d’état est une mesure quantitative de [’état d’un
sable qui combine l’effet de [’indice des vides et de la contrainte effective d 'une maniére unique

pour chaque sable », donc le parametre d’état est défini comme suit:

P =e—eg [1-2]
ou e est I’indice de vides correspondant a 1’état du sol et ess est I’indice de vides correspondant
sur la ligne d’état limite a la méme condition de contraintes (figure 1-7). Quand ce paramétre est

positif, le sol a un comportement contractant et dans les cas ou ce parameétre est négatif, le sol a

un comportement dilatant.

A Etat initial

log 0’3

Figure 1- 7 Paramétre d’état (figure tirée de Mitchell et Soga ,2005)

1.2.2.4 Transformation de phase

Dans la figure 1-5b, il est possible de voir que pour le sol moyennement dense et le sol dense, la

pression interstitielle au début du cisaillement augmente (densification du matériau) jusqu’a
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atteindre sa valeur maximale. A partir de ce point, elle diminue graduellement. Ishihara et al.,
(1975) ont identifié cette particularité et ils I’ont appelé phase de transformation ou le sol change
de comportement contractant a dilatant. D’autres auteurs tels que Been et al., (1991), Mitchell et
al.,(2005), Ishihara (1993) et Vaid et al.,(2000) montrent que la pente de la ligne de la
transformation de phase dans le diagramme de cheminement de contraintes (figure 1-5d) est quasi

identique a la ligne d’état critique.

1.2.2.5 Etat quasi limite

Dans le cas du sol moyennement dense, sur le diagramme de cheminement de contraintes (figure
1-5d), on apercoit I’existence d’un point de résistance minimale qui ne correspond pas a I’état
limite. Ce point représente la contrainte minimale de cisaillement atteinte par le matériau; ce
point est appelé par Alarcon-Guzman et al.,(1988) « état quasi limite » et par Ishihara (1993)
« écoulement avec liquéfaction limitée ». Dans le sol lors du cisaillement, d’abord des
déformations avec un comportement contractant se produisent (augmentation de pression
interstitielle) jusqu’a atteindre un minimum relatif de la contrainte déviatorique (phase de
transformation), suivi alors par un comportement dilatant ou le sol commence a reprendre de
nouveau une résistance et progresse vers 1’état limite. L’état quasi limite peut également étre
observé dans des échantillons laches a faibles contraintes de confinement (Yoshimine, 1999).
Dans le plan e versus p’ (figure 1-8), on peut remarquer que la ligne d’état quasi limite se trouve

tres proche de la ligne d’état limite.
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Figure 1- 8 Ligne d’état limite et ligne d’état quasi limite
(figure tirée de Mitchell et Soga ,2005)
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1.2.2.6 Liquéfaction statique

Dans un sol pulvérulent saturé contractant, la liquéfaction statique est liée a la génération de
pressions interstitielles en excés, dil a une charge statique non drainée suffisamment grande pour
conduire le sol a I’état limite, ce qui peut donner comme résultat une déformation excessive

(Holtz et Kovacs, 1981; Mitchell et Soga, 2005).

La liquéfaction d’un sable sous charge statique est caractéristique des sables laches contractants
et a été mise en évidence par Castro (1969). La figure 1-9 montre le comportement typique d’un
sable contractant saturé soumis & un chargement non drainé. Dans le diagramme (a) de la
contrainte de cisaillement, g, versus la déformation axiale, &;, la résistance de 1’échantillon
augmente jusqu’a atteindre un pic de résistance qui se produit pour de faibles déformations (point
B). Apres, le pic de résistance un radoucissement trés rapide se produit. La résistance de
I’échantillon se stabilise a une valeur faible (point C) et constante (état limite). Dans le
diagramme du cheminement des contraintes (b), on peut identifier la valeur maximale du
déviateur (point B), aprés ce point di a la perte de résistance, le chemin continue avec une

tendance vers 1’origine.
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Figure 1- 9 Réponse non drainée d’un échantillon a 1’état 1ache a) contrainte déviatrice vs
déformation axiale b) q vs p'c) pression interstitielle vs déformation axiale d) Indice de vides vs

pression de confinement (ligne état limite), (figure tirée de Kramer, 1996)

Le diagramme de la pression interstitielle (c) montre I’augmentation de la pression interstitielle
en fonction de la déformation axiale. Dans ce diagramme la pression interstitielle augmente
rapidement jusqu’au pic de résistance (point B) puis continue a augmenter, mais a une ‘vitesse’

moins élevée pour se stabiliser a 1’état limite (point C).
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Le diagramme de la ligne d’état limite (d) montre I’état initial du sable (point A). On peut voir
qu’avec 1’augmentation de la pression interstitielle, la ligne se déplace vers la gauche;
premiérement vers le point B et par la suite jusqu’a la ligne d’état limite (point C). Sous une
charge externe ou sous son poids propre, la déformation du sol peut étre illimitée (écoulement

comme un fluide). Ce comportement s’appelle la liquéfaction.

Si plusieurs essais sont faits pour un indice des vides initial identique, mais a différentes
pressions de confinement, on peut obtenir la figure 1-10a. Etant donné que tous les échantillons
ont le méme indice des vides initial, tous vont tendre a atteindre le méme point d’état limite. Les
échantillons C, D, E ont une marque avec un « X » sur la figure 1-10a qui correspond au point de
résistance maximale a partir duquel le sol commence a étre instable entrainant I’initiation de la
liquéfaction (point B, figure 1-9). Si ces points sont reliés, on trouve la ligne qui définit le début
du comportement instable qui correspond a I’initiation de la liquéfaction du sol. Les échantillons
A et B ne préesentent pas le point (B) d’instabilité en raison de leur comportement dilatant et ils
atteignent 1’état limite sans présenter ce point. Pourtant, si le cheminement de contraintes est en
dessous du point de 1’état limite, il n’aura pas de liquéfaction statique. Pour définir la ligne
d’initiation de la liquéfaction « Flow Liquéfaction Surface ou FLS», il faut limiter la ligne au

point de 1’état limite (figure 1-10b) (Alarcon-Guzman et al., 1988; Kramer, 1996).
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Figure 1- 10 Surface de liquéfaction a) chemin de contraintes et ligne d’état limite b) Ligne de

rupture et surface de liquéfaction (figure tirée de Kramer, 1996)
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1.3 Comportement dynamique des sols

1.3.1 Méthodes d’évaluation en laboratoire

Le comportement dynamique des sols peut étre étudié en utilisant différents techniques d’essai,
les plus couramment utilisées sont : la cellule triaxiale et le cisaillement simple. Il existe d’autres
essais moins courants comme la table sismique, la centrifugeuse ou 1’essai en colonne résonante
qui permet de déterminer les propriétés du sol pour un faible niveau de déformation. Les essais
cycliques en cellule triaxiale, en cisaillement simple, sur la table sismique et dans la
centrifugeuse seront décrits ci-dessous; pour des informations sur I’essai en colonne résonante,

on peut consulter Kramer (1996).

1.3.1.1 Essais triaxiaux

Dans une cellule triaxiale (figure 1-11), I’échantillon cylindrique est a I’intérieur d’une
membrane fermée aux extrémités inférieure et supérieure par des embouts. Dans le systéme,
I’échantillon du sol peut étre consolidé de fagcon isotrope ou anisotrope. La charge cyclique est
appliquée de facon axiale et peut étre configurée de maniere a contréler les déformations ou les
forces. La charge appliquée cause une contrainte de cisaillement qui crée un plan de rupture dans
I’échantillon & un angle de 45° +¢’/2 mesuré a partir de I’horizontal. Le degré de saturation a une
forte influence sur la résistance a la liquéfaction. Pour saturer I’¢chantillon, on utilise la
contrepression ou comme c’est le cas de cette recherche, une méthode de préparation des
échantillons qui permet d’obtenir des échantillons saturés sans que la contrepression soit
nécessaire. Typiquement, les échantillons ont un diametre de 50 mm avec un rapport hauteur/
diametre de 2.0 & 2.5.

L’essai triaxial est I’essai conventionnel le plus communément utilisé en laboratoire et dans la
plupart des recherches. Cependant, I’essai triaxial a certains desavantages : il ne peut pas simuler
les conditions de contrainte qu’induisent la plupart des ondes sismiques. De plus, si la condition

Ko est imposée, il y a des contraintes de cisaillement initiales induites.
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Figure 1- 11 Schéma d’une cellule triaxiale (figure tirée d’Ishihara, 1996)

1.3.1.2 Essais en cisaillement simple

L’essai en cisaillement simple simule avec une meilleure précision les conditions de contraintes
d’un séisme que I’essai triaxial (Kramer, 1996). En effet les contraintes imposées par 1’essai de
cisaillement simple sont tres similaires a celles induites par un séisme, incluant la rotation de

contraintes principales (Finn, 1985).

Dans I’essai de cisaillement simple, 1’échantillon de sol est placé a I’intérieur d’une membrane en
caoutchouc cylindrique (qui peut étre renforcée avec du fils d’acier) placée dans un moule rigide.
Quand le moule est enlevé, une charge verticale est appliquée pour consolider 1’échantillon et
arriver a la condition K,. Dans cet appareil, le chargement cyclique horizontal peut étre appliqué
a déformation contrdlée ou a charge contrdlée. L’essai est fait a volume constant, donc les
plateaux supérieur et inférieur ne peuvent se déplacer verticalement. L’appareil ne permet pas de
mesurer les pressions interstitielles, cette mesure doit étre déduite de la variation de la contrainte
verticale. Typigquement, les échantillons ont un diametre de 70 mm et ont une hauteur variant de

202 25 mm.
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Cet appareil a certains désavantages. Il ne permet pas de consolider 1I’échantillon a une pression
de consolidation différente de Ko (Kramer, 1996; James, 2009). Récemment, des modifications

ont été apportées a I’appareil pour faire des consolidations anisotropes différentes de Ko.
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Figure 1- 12 Schéma de I’essai du cisaillement simple (figure tirée d’Ishihara, 1996)

1.3.1.3 Essais sur la table sismique

Cet essai consiste a placer le sol dans une boite qui peut étre construite avec des parois rigides ou
flexibles. Lors de I’essai, le fond de la boite est soumis a un mouvement horizontal cyclique
d’une fréquence et d’une amplitude connues. Le mouvement peut étre fait selon un seul axe, mais
certaines configurations autorisent le mouvement selon deux axes horizontaux. La taille des
boites d’essai varie entre un métre jusqu’a une dizaine de métres. Cependant, pour éviter 1’effet
des parois, le rapport entre la longueur de la direction du mouvement et la hauteur de
I’échantillon doit étre de 10 :1 (DeAlba et al., 1975).

Comme les essais sur la table sismique sont faits a plus grande échelle, ils peuvent simuler d’une
meilleure fagon le comportement du sol et permettent d’évaluer des aspects comme la
stratification des couches, 1’hétérogénéité et les alternatives d’amélioration du comportement
dynamique du sol, par exemple les colonnes en pierre (figure 1-13b) (Sasaki et Taniguchi, 1982;
Adalier et al., 2003).
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Figure 1- 13 Schéma de 1’essai sur la table sismique a) analyse unicouche b) inclusion de

colonnes en pierre (figure tirée de Adalier et al., 2003)

1.3.1.4 Essai dans la centrifugeuse

L’essai dans la centrifugeuse consiste a augmenter le champ gravitationnel par rotation (figure 1-
14) jusqu’a atteindre les conditions d’accélération désirées. Une fois que les conditions sont
atteintes, un mouvement a la base de 1’échantillon est appliqué. Le modele fonctionne par lois
d’échelles, il est donc possible de tester des échantillons de petite taille et d’extrapoler ceux-ci
pour une plus grande échelle. Le principal désavantage est que 1’accélération générée par la
rotation n’est pas la méme dans tout I’échantillon. Plusieurs auteurs comme Adalier et Elgamal
(2002), Brennan et Madabhushi (2005) et Gonzalez et al., (2004) ont étudié la liquéfaction dans

la centrifugeuse.

Figure 1- 14 Centrifugeuse (figure tirée de Gonzalez et al., 2004)
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1.3.2 Comportement dynamique général des sols pulvérulents

La charge pour atteindre la ligne d’initiation de la liquéfaction (FLS) et le point d’état limite dans

un sol contractant peut étre monotone ou cyclique.

La figure 1-15 montre un sol contractant en état d’équilibre au point A ou le cisaillement statique
est supérieur a la résistance a 1’état limite. Le chemin AB représente 1’effet de la charge
monotone statique qui est suffisante (point B) pour amener le sol au FLS. Le chemin AD
représente 1’effet de la charge cyclique suffisante pour amener le sol au FLS. A partir du point B
ou D, le sol migre vers le point d’état limite ou une déformation excessive peut se produire sans
charge additionnelle. Bien que le sol sous chargement monotone n’atteigne pas au méme point
que sous chargement cyclique, ils atteignent tous les deux la ligne d’initiation de la liquéfaction.
Vaid et Chern (1985) ont conclu lors de leur étude que I’initiation de la liquéfaction est

indépendante du type de chargement.

A q
q a)
B
A
D

0

6, A

Figure 1- 15 Réponse non drainée d’un sol contractant pour une charge monotone et une charge
cyclique a) contrainte vs déformation b) cheminement des contraintes
(figure tirée de Kramer, 1996)

Quand un sol pulvérulent saturé est soumis a un chargement cyclique (sols laches ou denses) qui
ne permet pas la dissipation des pressions interstitielles a cause de la vitesse du chargement ou la
faible perméabilité du sol, il y aura une génération de pressions interstitielles en excés a cause de
la tendance du sol a se densifier, ce qui diminuera la contrainte effective dans la méme

proportion; et en méme temps, il y aura le développement de déformations.

Les figures 1-16 et 1-17 montrent un sable lache au comportement contractant dans un essai

triaxial cyclique ou le sol a eu un comportement associé a la liquéfaction. La déformation axiale
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des échantillons (figure 1-16a et 1-17b) est faible, presque nulle, jusqu’au neuvieme et vingt-
septiéme cycle de charge respectivement; au-dela de ce nombre de cycles, les échantillons
atteignent subitement une déformation respective d’environ 13 % et 25 %. En ce qui concerne la
pression interstitielle (figure 1-16b) dés le début du chargement cyclique, il y une augmentation a
chaque cycle de charge, au neuvieme cycle de charge la pression interstitielle est tres proche de la
pression de confinement et au cycle suivant la pression interstitielle atteint la pression de

confinement. La figure 1-17c montre la contrainte de confinement effective (o ’3) en fonction du

nombre de cycles de charge ou avec I’incrément du cycle de charge, il y une diminution de la
contrainte (augmentation de la pression interstitielle). Néanmoins au vingt-septiéme cycle, la
contrainte de confinement n’est pas proche de zéro, celle-ci devient nulle quelques cycles plus
tard. La figure 1-17a nous montre le signal du déviateur qui est relativement constant dés le
premier cycle de charge jusqu’au vingt-septieme cycle de charge ou le déviateur subit une chute
substantielle (perte de résistance de I’échantillon). Dans les échantillons qui ont un comportement
associé a la liquéfaction, au moment ou 1’échantillon devient instable de grandes déformations se
développent, il y a une perte élevée de résistance et la pression interstitielle peut ou non atteindre

la valeur de la pression de confinement.

La figure 1-18 montre un sable dense au comportement dilatant dans un essai triaxial cyclique ou
le sol a un comportement associ¢ a la mobilité cyclique. La déformation de 1’échantillon (figure
1-18a) est faible presque nulle jusqu’au dixiéme cycle de charge ou 1’échantillon commence a se
déformer progressivement avec 1’augmentation du nombre de cycles de charge. En ce qui
concerne la pression interstitielle (figure 1-18b) des le début du chargement cyclique, il y une
augmentation a chaque cycle de charge. Au dixieme cycle de charge, la pression interstitielle est
égale a environ la moitié de la pression de confinement, mais avec 1’augmentation du nombre de

cycles la pression interstitielle peut atteindre la pression de confinement.

Il est alors possible de conclure gue si un échantillon est soumis au chargement cyclique, que des
déformations se produisent soudainement et que 1’échantillon présente une perte élevée de
résistance, le comportement de cet échantillon peut étre associé a la liquéfaction; tandis que
quand les deformations se produisent de fagon progressive et que 1I’échantillon ne montre qu’une

Iégere perte de résistance, le comportement de cet échantillon peut étre associé a la mobilité
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cyclique. Du point de vue de la pression interstitielle, il n’y a pas de différentiation entre les deux

types de comportements.
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Figure 1- 16 Résultats des essais triaxiaux sur un sable a 1’état lache,

(figure tirée
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(figure tirée de Holtz et Kovacs, 1991)

Les sables moyennement denses soumis au chargement cyclique (figure 1-19b) ont au début de
I’initiation de la liquéfaction un comportement qui peut étre associé a la liquéfaction, cependant,
une fois que I’échantillon dépasse 1’état quasi limite le comportement peut étre associé a la

mobilité cyclique; ce type de comportement est appelé liquéfaction limitée.

1.3.3 La liquéfaction et la mobilité cyclique

En ingénierie, le terme liquéfaction est utilisé de facon générique et il n’a pas de distinction faite
entre le comportement associé a la liquéfaction « flow liquefaction » et a la mobilité cyclique.

La figure 1-19 montre le comportement d’un sable sous charge cyclique dans un essai triaxial non
drainé, a une amplitude et une fréquence constantes pour différentes densités relatives : lache,

moyenne et dense.

La figure 1-19a montre le comportement d’un échantillon lache. Au début de |'essai, le sol
présente de faibles déformations, mais a partir d’un nombre de cycles déterminé, le sol atteint la

ligne FLS ou le déviateur ne peut pas étre maintenu et diminue continuellement jusqu'a atteindre
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I"état limite avec une contrainte effective égale ou proche de zéro engendrant de grandes
déformations (liquéfaction).

La figure 1-19b montre le comportement d’un échantillon moyen dense. Au debut de I’essai, le
sol présente de faibles déformations, mais a partir d’un nombre de cycles déterminé, le sol atteint
la ligne FLS ou le déviateur diminue jusqu'a atteindre I'état quasi limite (transformation de
phase) et développe une grande déformation qui est suivie d'une nouvelle augmentation du

déviateur pour continuer a se déformer sans atteindre I’état limite (liquéfaction limitée).

La figure 1-19¢ montre le comportement d’un échantillon dense. Au début de I'essai, le sol
présente de faibles déformations, mais a partir d’un nombre de cycles déterminé, le sol atteint la
ligne de transformation de phase et la déformation augmente graduellement sans que

I’échantillon atteigne I’état limite (mobilité cyclique).
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Figure 1- 19 Réponse de la déformation axiale-déviateur des contraintes et du cheminement de
contraintes, sous charge cyclique pour des échantillons de sables de Toyoura ayant des densités
relatives différentes : a) état lache, b) état moyennement dense, c) état dense
(figure tirée de Mitchell et Soga, 2005)
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Figure 1- 19 (suite) Réponse de la déformation axiale-déviateur des contraintes et du

cheminement de contraintes, sous charge cyclique pour des échantillons de sables de Toyoura

ayant des densités relatives différentes : a) état lache, b) état moyennement dense, c) état dense
(figure tirée de Mitchell et Soga, 2005)

Les schémas précédents montrent les différentes réponses de la déformation en prenant en

compte si le sol développe la liquéfaction, la liquéfaction limitée ou la mobilité cyclique. A partir

du cycle ou se déclenche la liquéfaction, I'échantillon lache présente une grande augmentation de

la déformation (liquéfaction). L échantillon de densité moyenne présente une augmentation

substantielle de la déformation, mais avec 1’augmentation du nombre de cycles, le sol continue a

se déformer, mais de maniere graduelle (liquéfaction limitée). L échantillon dense présente une

déformation faible au début du chargement et a un nombre de cycles déterminé, la déformation

augmente graduellement sans que 1’échantillon n’atteigne I'état limite (mobilité cyclique). Les

échantillons qui ont un comportement associé a la liquéfaction montrent une perte substantielle

de résistance, tandis que les échantillons ayant un comportement associé a la mobilité cyclique

n’ont pas de perte de résistance significative.

L’apparition de la liquéfaction ou de la mobilité cyclique est basée sur 1’état initial du sol
(contractant ou dilatant tel que défini a la section 1.2.2.3), du cheminement de contraintes du sol

et de leur interception avec la ligne de transformation de phase. Généralement, pendant le

cisaillement cyclique les sols contractants restent sous 1’état contractant et sont sujets a la

liquéfaction. Les sols initialement dilatants peuvent atteindre la ligne de transformation de phase

(ou non) pendant le cisaillement cyclique. Entre chaque cycle de charge, le cheminement de

contraintes varie entre la zone contractante et la zone dilatante.
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1.3.4 Facteurs d’influence sur le comportement dynamique d’un sol

Il 'y a plusieurs facteurs qui peuvent modifier le comportement dynamique d’un sol. Les
principaux facteurs sont: I’indice de densité relative, 1’état de contrainte, le cisaillement
réversible ou non réversible, la distribution granulométrique, la forme des grains, la proportion de
particules fines non plastiques, la méthode de déposition et de préparation des échantillons, le
degré de saturation et Il’utilisation de la contrepression, 1’indice de plasticité du sol, le
vieillissement, 1’histoire de chargement et la fréquence de charge. L’effet de chacun de ces

facteurs sera discuté ci-dessous

1.3.4.1 Indice de densité relative

Généralement, la résistance a la liquéfaction (résistance au cisaillement cyclique du sol pour un
nombre de cycles, CRR) des sols augmente avec I’augmentation de 1’indice de densité relative, Ip.
1.3.4.2 Etat de contraintes

L’état de contrainte peut étre analysé de deux fagons :

Le rapport de la consolidation anisotrope et le cisaillement initial statique

L état initial du sol dépend de I’indice de vides e, la contrainte de confinement ¢’3, la contrainte

de cisaillement initiale, t, et le rapport de consolidation, K, = Z—'l Vaid et al., (2000, 2001),
'3

montrent & la figure 1-20 (sur la figure K =1,1.25, 1.5 et 2.0) I’effet de la consolidation

anisotrope sur le comportement du sol.
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Figure 1- 20 Influence de la consolidation anisotrope : a) contrainte-déformation,
b) cheminement de contraintes (figure tirée de Vaid et al., 2001)
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La figure 1-20a montre que la résistance augmente avec I’augmentation du K.. Cependant, un
incrément de la pression de confinement (figure 1-20b) a K. constant ou un incrément de K. a
pression de confinement constante favorise le ramollissement de 1’échantillon, malgré
’augmentation de densité de 1’échantillon. A la figure 1-20b, on peut aussi remarquer que pour
tous les états initiaux du sol, il y a une ligne unique FLS et une ligne unique de transformation de
phase, TP.

En ce qui concerne I’influence de K. sur la résistance cyclique, les résultats de différents auteurs
varient quant a savoir si elle augmente ou diminue en raison du cisaillement statique initial. Vaid
et Chern (1985) mentionnent que si la liquefaction se produit, la résistance a la liquéfaction
diminue avec I’augmentation du cisaillement statique et au contraire, elle augmente si la mobilité
cyclique se développe. Vaid et Chern (1983) et Vaid et Finn (1979) mentionnent que la résistance
a la liquéfaction peut augmenter ou diminuer en fonction de la densité relative, la contrainte de
cisaillement statique et la définition de la liquéfaction. Yoshimine et al., (1975 et 1978) indiquent
que la résistance a la liquéfaction reste la méme ou diminue avec 1’augmentation du cisaillement
statique. Hosono et Yoshimine (2008) affirment que la résistance a la liquéfaction augmente avec

I’augmentation du cisaillement statique et 1’augmentation du rapport de consolidation, K.

Hosono et Yoshimine (2008) ont réalisé des essais dans une cellule triaxiale a différents niveaux
de cisaillement statique initiaux, en compression et en extension, mais aussi des essais en
cisaillement simple en « hollow cylindrical torsional shear apparatus ». Ce type de cisaillement

simple permet d’évaluer de fagcon indépendante 1’effet de différents états de consolidation initiaux

K. et de différents niveaux de cisaillement statique initial, @ = i, ce qui n’est pas possible sur

des essais triaxiaux. Selon les résultats obtenus, dans une cellule triaxiale, I’augmentation de la
contrainte de cisaillement statique augmente la résistance a la liquéfaction pour des échantillons
laches comme denses. Les essais faits en cisaillement simple montrent que 1’augmentation du

cisaillement statique et du rapport de consolidation augmente la résistance a la liquéfaction.

Hosono et Yoshimine (2008) concluent que I’incrément de résistance a la liquéfaction d0 au
cisaillement statique en compression dans 1’essai du cisaillement simple est de 75 % a 85 % de
celui obtenue par la cellule triaxiale, mais aussi que cette réduction dépend de la densité du

matériau.
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Facteur de correction K, effet du cisaillement initial statique

Seed (1983) a proposé le facteur de correction, Ka, pour inclure 1’effet du cisaillement statique

sur la résistance a la liquéefaction:
CSR(a=a) = CSR(a=0) * Ka [1-7]

ou CSR (=a) : Rapport de résistance cyclique pour une valeur donne de a,

T

14
v

K, : Facteur de correction,

CSR =

_ CSRg>o

" CSRg=o ' [1-8]

a : Relation entre le cisaillement initial statique et la pression effective initiale, et

L

agl1—0'3

a= i , dans un essai triaxial @ = [1-9]

O"1+O"3.

La figure 1-21a proposée par le méme auteur (Seed, 1983) présente la corrélation entre o et Kao;
dans cette corrélation, le facteur de correction augmente quand le cisaillement statique augmente.
Cette figure a connu de nombreux ajustements afin d’en améliorer la compréhension de
I’influence du cisaillement statique jusqu'a obtenir la figure 1-21b présentée par Seed et al.,
(2003). Dans cette figure, selon la densité relative du sol, Ip, et le niveau de cisaillement statique,

a, le facteur de correction, K,, a une valeur plus grande ou plus faible que I’unité.

20
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Figure 1-21 Facteur de correction pour le cisaillement statique initial
(figures tirées Seed 1983 et Seed et al 2003)
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Facteur de correction K, effet de la pression de confinement

Différents essais de laboratoire montrent qu’un incrément de la pression de confinement
augmente la résistance a la liquéfaction, mais cette relation n’est pas linéaire (Youd et al., 2001).
Seed (1983) propose le facteur de correction, K, pour inclure I’effet de la profondeur du sol sur

la résistance a la liquéfaction :
CSR = CSR (g =1 atm) * Ko [1-10]
ou CSR: Rapport de résistance cyclique a une pression de confinement désirée,
CSRo¢=1 atm : Rapport de résistance cyclique a une pression de confinement de 1 atm,

Ks: Facteur de correction pour pression de confinement, et

— _ CSRoc [1-11]

g CSRgc=1atm

Vaid et al., (1985) ont montré lors d’essais réalisés sur un sable et des résidus miniers que pour
une contrainte de confinement donné, la résistance a la liquéfaction augmente avec
I’augmentation de la densité relative. Toutefois, pour un méme indice de densité relative initial et
jusqu’a des pressions de confinement de 1500kPa, la résistance a la liquéfaction augmente pour
des indices de densité relative inférieures a 60 %, et pour indices de densité relative supérieure a

60 %, elle diminue tout le temps avec 1’augmentation de la pression de confinement (figure 1-22).
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Figure 1-22 Effet de la pression de confinement dans la résistance a la liquéfaction du sable
d’Ottawa et des résidus miniers ayant différentes densités relatives initiales (figure tirée de Vaid
et al., 1985)
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Afin de prendre en compte cette particularité, Seed (1983) a proposé une courbe pour prendre en
compte la diminution de la résistance avec la pression de confinement. D’autres auteurs (figure 1-

23a) ont fait des ajustements afin de mieux définir K. Une des derniéres relations est présentée a
la figure 1-23b ou le facteur K, peut étre calculé avec K, = (g—"")(f‘l) ou f dépend de la densité
atm

relative du sol. Hynes et Olsen (1999) et Youd et al., 2001 estiment que les valeurs de K,

obtenues de la figure 1-23b sont conservatrices pour les sables, les sables silteux et les graviers.
L’évaluation de la résistance a la liquéfaction est alors donnée par :
(CSRin situ)a,a = (CSRin situ)a:O,a:latm * Ka * Ka [1'12]

Cependant, les valeurs des facteurs de correction varient d’un sol a I’autre et doivent étre

évaluées pour chaque site en particulier si cela est possible (Kramer, 1996).
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Figure 1-23 Facteur de correction pour 1’effet de la pression de confinement

(figures tirées Seed, 1983 et Seed et al., 2003)
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1.3.4.3 Cisaillement réversible et non réversible

Yoshimi et Oh-Oka (1975) montrent la condition initiale du sol (figure 1-24) et le type de
chargement cyclique qui peut simuler ’action du séisme. Un événement sismique peut étre
simulé par une charge cyclique complétement réversible, le point (a) représente un sol a surface
horizontale et suffisamment loin d’une structure et le point (b) qui représente le sol en dessous de
la structure le long de I’axe. Le point (c) représente un sol a proximité de la structure qui est sujet
a un cisaillement statique initial, alors, la charge devient réversible ou non réversible en fonction
de la valeur du cisaillement statique initial et de la magnitude de la force de cisaillement du

séisme.

!
7 (c)

[ 2 —Structure
{a)

] @),

—0O— -0~ .
! (e}
¢

)

Figure 1- 24 Condition de contraintes avant le séisme,
(figure adapté de Yoshimine et Oh-Oka, 1975)

Le chargement cyclique peut avoir différentes combinaisons en fonction de I’amplitude du
chargement cyclique et de la valeur du cisaillement statique initial; selon ces deux conditions, la
charge peut étre non réversible ou avoir différents niveaux de réversibilité. La figure 1-26 montre
la facon par laquelle la réversibilité modifie la réponse du sol; la réversibilité peut étre évaluee a

partir du coefficient r. (figure 1-25a).
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Figure 1- 25 Combinaisons du chargement cyclique, (figure tirée de Galandarzadeh and Ahmadi
2012)

gy v

La figure 1-25b permet d’identifier les différents degrés de réversibilité pour chaque valeur du
coefficient rg :

re >=1 Charge cyclique sans réversibilité, totalement en compression.

0.5<r<1 Charge cyclique avec réversibilité, charge en compression comme en extension,
mais ou la charge en compression prédomine.

r.=0.5 Charge cyclique avec réversibilité, charge en compression comme en extension
avec la méme amplitude dans les deux sens.

0<r<0.5 Charge cyclique avec réversibilité, charge en compression comme en extension,
mais ou la charge en extension prédomine.

r. <0 Charge cyclique sans réversibilité, totalement en extension.

Rahhal et Lefebvre (2000) montrent I’évolution typique de la pression interstitielle et de la
déformation pour un échantillon de sable a 1’état moyennement dense avec differentes

combinaisons de chargement cyclique.
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Figure 1-26 Comportement typique d’un sable a 1’état moyennement dense sous chargement

cyclique a) ts=0, b) Tst < Teye, ©) Tst > Teye, (figure tirée de Rahhal et Lefebvre, 2000)

La figure 1-26a représente le comportement typique d’un échantillon sans cisaillement statique
initial (r.=0.5); dans cette combinaison de charge aprés un certain nombre de cycles, la pression
interstitielle atteint une valeur égale a la pression de confinement; ce qui fait que la valeur de la

contrainte effective est nulle ou tres proche de zéro.

La figure 1-26b représente le comportement typique d’un échantillon avec un cisaillement
statique initial inférieur a la contrainte de cisaillement cyclique (0.5<r.<1); dans cette
combinaison de charge apres un certain nombre de cycles, la pression interstitielle atteint une
valeur égale a la pression de confinement a chaque cycle de charge. Quand la contrainte de
cisaillement cyclique est nulle, la contrainte effective atteint transitoirement des valeurs nulles ou

trés proches de zéro.
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La figure 1-26c représente le comportement typique d’un échantillon avec un cisaillement
statique initial supérieur au cisaillement cyclique (r.>1); dans cette combinaison de charge, la
pression interstitielle n’atteint pas une valeur égale a la pression de confinement; donc, la

contrainte effective n’atteint pas des valeurs de zéro ou trés proches de zéro.

1.3.4.4 Distribution granulométrique et la forme des grains

L’effet de la distribution granulométrique est significatif. Les sols bien étalés sont plus résistants
que les sols mal étalés, parce qu’il est plus probable que les sols bien étalés forment des
structures plus stables lors de la déposition, les grains plus petits occupant les espaces entre les
gros grains. Vaid et al., (1990) montrent qu’a des densités relatives basses, les sables bien étalés
ont plus de résistance que les sables peu étalés et c’est le cas contraire a hautes densités.
Lorsqu’ils sont soumis aux mémes conditions, les sables fins et uniformes sont plus susceptibles
a la liquéfaction que les sables grossiers étant donné que la perméabilité des sables grossiers est

plus élevée que celle des sables fins.

En ce qui concerne la forme des particules, Vaid et Chern (1985) montrent que les sols avec des
particules angulaires ont plus de résistance a des contraintes de confinement inférieures a 200kPa,
que celles qui sont arrondies. Cependant, pour des pressions de confinement élevées, plus que
800kPa, les sols ayant des particules angulaires peuvent avoir plus ou moins de résistance que
ceux a particules arrondies, ceci dépendant de leur densité relative. A des pressions de
confinement élevées et a des densités relatives élevées, les sols ayant des particules angulaires

sont beaucoup moins résistants que ceux avec des particules arrondies.

1.3.4.5 Le contenu en particules fines non plastiques

L’augmentation du pourcentage en particules fines (non plastiques) cause une augmentation de la
contraction du matériau granulaire, et une perte de résistance a la liquéfaction (Verdugo (1983) et
Viertel (2003)).

Polito et al., (2001) indiquent gu’il y a une valeur critique des fines comprise entre 25 % et 45 %
pour la plupart des sables. Si la quantité de fines est au-dessous de cette valeur, la quantité des
fines ajoutées n’aura pas une influence marquee sur la résistance a la liquéfaction, 1’augmentation
de la résistance serait alors liee a ’augmentation de la densité du materiau. Néanmoins, une fois

cette valeur dépassée, il y aura une diminution de la résistance a la liquéfaction. Ce
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comportement est lié a la quantité de fines; si elle est inférieure a la valeur critique, il y aura
prédominance du squelette granulaire composé du sable et les vides seront remplis par le
matériau fin. Dans le cas contraire, le sable sera enrobé par le matériau fin et il y aura une

prédominance du squelette des particules fines (Viertel, 2003).

1.3.4.6 La méthode de déposition et préparation des échantillons

Pour la reconstitution des échantillons en laboratoire, les techniques les plus utilisées sont : le
compactage humide (MT), la pluviation a sec (AP), la pluviation humide (WP), le dép6t en boue
(SD), la déposition en sec mixte (MDD), le dép6t sec en entonnoir (DFD) et la sédimentation a
I’eau (WS). L’utilisation d’une technique dépend des conditions in situ du sol a étudier, mais

aussi de la densité relative initiale que I’on désire obtenir.

La méthode de damage humide, par exemple, n’est pas recommandée pour simuler la réponse
face a la liquéfaction des sols comme les dépbts alluviaux, les remblais hydrauliques, les barrages
de résidus miniers et les dépdts marins, parce que la réponse et ’arrangement des particules de
I’échantillon ne sont pas semblables (Carraro et al., (2009); Vaid et al., (1999)).

La méthode de sédimentation sous I’eau (WS) permet de simuler la déposition hydraulique
(dépbts marins, alluviaux, etc.) (Ghionna et Porcino, 2006, Vaid et al., 1999)) mais, elle ne peut
pas étre utilisée quand le sable posséde des particules fines a cause du phénomeéne de ségrégation.

La méthode de dépot en boue (SD) permet d’éviter la ségrégation et donne la méme réponse et la
méme structure des particules que la méthode de sédimentation sous I’eau (WS) (Carraro et al.,
2009). Yamamuro et Wood (2004) montrent que les méthodes de déposition en sec mixte (MDD)
et du dépbt en boue (SD) donnent des échantillons homogénes (sans ségrégation), mais que les
échantillons (SD) sont trop denses pour donner un comportement contractant. Carraro et Prezzi
(2007) montrent qu’avec la méthode de dépdt en boue (SD), il n’y a pas de ségrégation des
particules fines, et étant donné un degré de saturation initial élevé qui facilite la saturation de
I’échantillon. Le comportement obtenu avec cette méthode est semblable aux dépodts de sols

naturels formés sous ’eau.

Ghionna et Porcino (2006) indiquent que la résistance a la liquéfaction des échantillons
reconstruits par pluviation a sec (AP) est trop conservatrice, tandis que par la sédimentation sous

I’eau (WS), les résultats sont trés semblables & ceux des échantillons intacts. Zlatovic et Ishihara
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(1997) présentent des résultats sur un sable du Névada, qui montrent que la méthode de
pluviation & sec (AP) pourrait favoriser I’initiation de la liquéfaction par rapport a la méthode de

compactage humide (MT).

Selon Canou (1989) et Vaid et al., (1999), la méthode de damage humide (MT) cause un
comportement contractant sous cisaillement monotone. Ce qui favorise I’initiation de la
liquéfaction par rapport a la méthode de pluviation humide (WP) qui peut entrainer un
comportement dilatant. En comparaison avec des échantillons intacts, la méthode qui le suit
mieux est la pluviation humide (WP). Murthy et al., (2007) montrent que les échantillons
préparés par compactage humide (MT) ont plus de résistance au cisaillement et une plus faible
résistance a la liquéfaction que ceux préparés par déposition en boue (SD). Ladd (1977) montre
que des échantillons préparés avec la méthode de compactage humide (MT) peuvent avoir des

résistances cycliques supérieures allant jusqu’a 100 % en comparaison avec des méthodes a sec.

Yamamuro et Wood (2004) exposent des résultats pour des échantillons reconstitués par la
méthode de dép6t a sec en entonnoir (DFD), sédimentation sous 1’eau (WS), dépdt en boue (SD),
déposition en sec mixte (MDD) et pluviation a sec (AP), testés dans les mémes conditions
initiales. lls ont obtenu que la résistance au cisaillement non drainé dépende de la méthode de
reconstruction. De cette facon, les méthodes humides montrent des comportements dilatants
(stables) et les méthodes seches montrent un comportement contractant (instables), donc sujets a
la liquéfaction. Les mémes auteurs ont indiqué que les différences sont plus marqueées a de faibles
densités et que pour de hautes densités, la méthode de reconstitution n’a pas beaucoup

d’influence.

1.3.4.7 Le degreé de saturation et la contrepression.

Le degré de saturation d’un échantillon joue un role trés important sur la résistance au
cisaillement non drainée et sur la résistance a la liquéfaction (figure 1-27). Plusieurs auteurs ont
fait des essais en modifiant le degré de saturation et ils ont conclu qu’avec une diminution du

degré de saturation, la résistance a la liquéfaction augmente.

Yoshimi et al., (1989) ont fait des essais « hollow cylindrical torsional shear apparatus » sur un
sable ayant une densité de 60 %. Bouferra et al., (2007) ont testé a 1’aide d’une cellule triaxiale
un sable a une densité de 53 % tandis que Xia et Hu (1991) I’ont testé a une densité de 60 %.
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Grozic et al., (2000) ont également réalisé des tests a 1’aide d’une cellule triaxiale sur un sable a
I’état lache. Yegian et al., (2007) ont fait des essais en boite de liquéfaction sur un sable a 1’état
lache. Finalement, Fourie et al., (2001) ont testé a 1’aide d’une cellule triaxiale des residus

miniers a 1’état intact.
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Figure 1- 27 Effet du degré de saturation sur la résistance cyclique,
(figure tirée de Xia et Hu, 1991)

Le degré de saturation est trés important pour mesurer la résistance a la liquéfaction, les
différentes techniques pour atteindre des degrés de saturation optimaux (B> 0.97) sont donc
largement utilisées. Dans les essais triaxiaux, la contrepression pour la saturation des échantillons
est utilisée, cependant, Xia et Hu (1991) ont montré que la contrepression augmente la résistance
a la liquéfaction et cette augmentation est aussi proportionnelle au niveau de contrepression

appliquée (figure 1-28).
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Figure 1- 28 Effet de la contrepression sur la résistance cyclique,
(figure tirée de Xia et Hu, 1991)
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1.3.4.8 L’indice de plasticité du sol.

Les sols a moyenne et a haute plasticité ne sont pas sensibles a la liquéfaction (Kramer, 1996).
Cependant, le critere chinois de Wang (1979) montre qu’un sol avec un contenu de moins de
15 % de particules argileuses est susceptible a la liquéfaction. Divers auteurs ont étudié les
mélanges de sols silteux argileux et sableux argileux. EI-Hosri (1984) a testé des échantillons
intacts de sol classifiés comme SM, ML-CL et ML-MH, avec des indices de plasticité variant de
0 a 15. Il indique que la résistance a la liquéfaction est inférieure pour les échantillons ayant de
faibles valeurs d’indice de plasticité, de 0 a 7. Pour des valeurs supérieures a 7, la résistance a la
liguéfaction commence a augmenter. Il est alors possible d’obtenir des résistances plus grandes
que celle d’un échantillon ayant une plasticité de 0 (figure 1-30a). Ishihara (1993) montre que la
résistance a la liquéfaction augmente avec I’augmentation de 1’indice de plasticité a partir d’une
valeur de 10 (figure 1-290b). Sung et al., (2012) ont réalisé des essais sur des mélanges de sable-
silt, de sable-kaolin et de sable-bentonite ayant une quantité fixe de 10 % de fines a différents
états de densité relative (lache, moyen et dense). Les résultats obtenus montrent qu’a I’état lache,
I’indice de plasticité du sol n’a pas beaucoup d’influence, mais, qu’a 1’état moyennement dense et
dense, la résistance a la liquéfaction diminue avec 1’augmentation de 1’indice de plasticité. Ces

résultats sont opposés a ceux obtenus par les auteurs précédents.
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Figure 1- 29 Effet de la plasticité du sol sur la résistance cyclique,
(figures tirées a) EI-Hosri, 1984 et b) Ishihara, 1993)
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El-Hosri (1984) montre que la pression interstitielle dans les échantillons ayant des particules
argileuses augmente plus rapidement au début du chargement que dans les échantillons de sable

propre.

1.3.4.9 Le vieillissement

Le vieillissement des sols est un parametre ayant une influence importante sur la résistance a la
liquéfaction. Troncoso et al., (1988) montrent la différence entre la résistance a la liquéfaction
des échantillons de résidus miniers intacts d’un age de déposition de 1, 5 et 30 ans et d’un
échantillon reconstruit. La résistance a la liquéfaction augmente 2.0, 2.4 et 3.5 fois
respectivement en comparaison a la résistance de 1’échantillon reconstruit (figure 1-44). Youd et
al., (2001) expliquent que les depdts des eres géologiques du pré-Pléistocene doivent étre
généralement protégés de la liquéfaction, donc la susceptibilité a la liquéfaction des dépdts

augmente dans les éres géologiques les plus récentes.
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Figure 1- 30 Effet du vieillissement sur la résistance cyclique,

(figure tirée de Troncoso et al., 1988)

1.3.4.10 L’histoire du chargement

Les sables qui ont eu des activités sismiques insuffisantes pour provoquer la liquéfaction sont
plus résistants a la liquéfaction a cause de I’augmentation de la pression effective latérale (Ko) ou

a un changement dans la structure du sol, sans augmentation significative de la densité (Seed et
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al., 1975). Dans des essais triaxiaux cycliques effectués sur des échantillons normalement
consolidés et surconsolidés (OCR 1.5 et 2.0), Ishihara et al., (1978) montrent que la résistance a
la liquéfaction augmente avec le niveau de surconsolidation (figure 1-31). L’effet des charges
cycliques précédentes augmente, généralement, la résistance a la liquéfaction en raison de la
densification du sol. Néanmoins, une charge sismique forte peut donner une densification
irréguliére et les résultats de résistance a la liquéfaction prés de la surface peuvent diminuer
(National Research Council Report (NRC), 1985 citée par James, 2009)
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Figure 1- 31 Effet de I’histoire du chargement sur la résistance cyclique,
(figure tirée de Ishihara et al., 1978)

1.3.4.11 Fréquence de charge

La gamme des fréquences présentes dans les seismes est tres large. L’impact de la fréquence sur
la résistance cyclique du sable a été étudié par Yoshimi et al., (1975) sur un anneau de torsion
cyclique (figure 1-32a) et par Riemer et al., (1994) sur des essais triaxiaux dans un sable (figure
1-32b). Ces essais ont été faits pour une gamme de fréquences qui a varié de 1 a 12 Hz (Yoshimi
et al., 1975) et de 0.1 a 20 Hz (Riemer et al., 1994). Les résultats obtenus montrent que la

fréquence n’a pas d’influence sur la résistance a la liquéfaction.
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Figure 1- 32 Effet de la fréquence de charge sur la résistance cyclique,
(figure tirée de Yoshimine et al., 1975 et Riemer et al., 1994 )

1.3.5 Le comportement postcyclique

Vaid et Thomas (1995) et Thomas (1992) ont étudié la réponse contrainte-déformation
postcyclique du sable de la riviere Fraser lors d’essais triaxiaux cycliques et Sivathayalan (1994)
dans des essais de cisaillement direct cycliques sur le sable de la riviére Fraser. Ils montrent deux
cas ou : i) La contrainte effective de confinement une fois que I’essai cyclique fini est égale a

zéro (0’3=0); et ii) La contrainte effective de confinement une fois que I’essai cyclique fini est

différente de zéro (o ’3#0).

Dans le premier cas, le sable soumis a une large gamme de déformation axiale ne montre pas de
rigidité (trés faible résistance au cisaillement); lors de déformations additionnelles, la rigidité et
la déformation augmentent (augmentation de la résistance au cisaillement) de facon nonlinéaire.
Finalement, la courbe contrainte-déformation a partir d’une certaine déformation devient presque
linéaire et méme aprés une grande déformation ne tend pas a se stabiliser (figure 1-33a). lls ont
aussi étudié I’effet de I’indice de densité relative, ou 1’augmentation de I’indice de densité
relative cause une diminution de la valeur de la déformation axiale pour laquelle le sol commence

a montrer de la résistance (résistance au cisaillement) (figure 1-33b).
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(figure tirée de Vaid et Thomas, 1995; Sivathayalan, 1994)

Vaid et Thomas (1995) et Thomas (1992) présentent des essais postcycliques a des pressions de

confinement variant entre 100 a 1200kPa pour des différents indices de densité 19 %,40 % et

59 %, ceux-ci montrent que 1’augmentation de la pression de confinement n’a pas beaucoup

d’influence sur la réponse contrainte-déformation postcyclique (figure 1-34).

La réponse postcyclique du sable en général est dilatante et cause une augmentation de la

contrainte effective. Cette réponse dépend de la déformation maximale atteinte lors du

cisaillement cyclique, de I’indice de vides et de la pression de confinement. Vaid et Thomas,

(1995) et Sivathayalan, (1994) concluent que P’incrément de la rigidité (augmentation du

module G = ;) dans les essais postcycliques est opposé a la réponse typique des sols (diminution

du module G).
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Figure 1- 34 Influence de la pression de confinement sur la réponse postcyclique pour (¢’3=0)

(figure tirée de Vaid et Thomas, 1995)



42

Dans le deuxiéme cas de réponse postcyclique, la réponse contrainte-déformation du sable

dépend de la valeur résiduelle de la contrainte effective o’; aprées le chargement cyclique. La
figure 1-35 montre 5 échantillons avec différentes valeurs de &’ résiduelle, ou par rapport au
critére de liquéfaction des auteurs (2.5 % de déformation ou ¢’3=0), les échantillons avec une
contrainte résiduelle o’;= 8, 25, et 45kPa se sont liquéfiés. Cependant ceux avec une pression
résiduelle o’;= 105 et 175kPa ne se sont pas liquéfiés par rapport a ces critéres. La réponse

postcyclique montre qu’au début du chargement, la contrainte effective moyenne p’ diminue
(comportement contractant) et une fois que 1’état de contrainte atteint la phase de transformation,
la contrainte effective moyenne p’ commence a augmenter (comportement dilatant), le module
dans un premier temps diminue puis commence a augmenter avec 1’augmentation de la
déformation. Ainsi, on peut remarquer qu’avec 1’augmentation de la contrainte résiduelle, la
courbe se déplace vers la gauche et pour les niveaux de contrainte résiduelle plus élevés 1’allure

se rapproche de celle de la courbe de I’essai statique.
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Figure 1- 35 Réponse postcyclique pour (¢°3+£0)
(figure tirée de Vaid et Thomas, 1995, et Sivathayalan, 1994)
Thomas (1992) a identifié trois régions caractéristiques de la réponse postcyclique. Sivathayalan
(1994) a identifié les mémes trois régions, mais avec quelques différences. Pour les essais avec
contrainte effective nulle (o’3=0) pendant le chargement cyclique (figure 1-36a), la région 1
commence a la fin du chargement cyclique (o’s=0) jusqu’a ce que le déviateur atteigne une

valeur de 5kPa; dans cette région, la rigidité (résistance) est minimale. La région 2 commence

avec o4=5kPa (Vaid et Thomas, 1992) ou 2.5kPa (Sivathayalan, 1994) et se prolonge jusqu'au

début du segment linéaire; dans cette région il y a un incrément substantiel de la rigidité. La
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région 3 correspond au segment lineaire de la courbe contrainte-deformation. Pour les essais ou la
contrainte effective n’est pas nulle (0’37#0) pendant le chargement cyclique (figure 1-36b), la
région 1 va jusqu’a ce que le sable atteigne la transformation de phase. Une fois que le sable a
traversé la ligne transformation de phase, le comportement dilatant du sable commence et la
rigidité augmente avec la déformation, a partir de ce moment la courbe montre un comportement

similaire a I’essai ou la contrainte effective était nulle (o ’3=0) pendant le chargement cyclique.
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Figure 1- 36 Caractérisation de la courbe postcyclique (figure tirée de Sivathayalan, 1994)

Shamoto et al., 1998 montrent deux régions pour décrire la réponse postcyclique (figure 1-37a),

dans la région 1, la réponse contrainte-deformation est induite & contrainte effective nulle () ou

le sable se comporte comme un matériau parfaitement plastique. Dans la région 2 la réponse

contrainte-déformation est induite pour une contrainte effective différente de zéro (74) et le

comportement est similaire a un matériau granulaire. L’auteur défini une liquéfaction complete
quand le rapport de la pression interstitielle r, est égal a I’unité (r,=Au/c’c, ou u est la variation de
la pression interstitielle et o’c est la contrainte de consolidation). La figure 1-37b montre les
courbes de la réponse postcyclique, les courbes 3 a 6 montrent la réponse des échantillons avec
liquéfaction compleéte et les courbes 1 et 2 des échantillons avec liquéfaction incompleéte (ry<1.0)

un comportement similaire a celui obtenu par Vaid et Thomas, 1992 et Sivathayalan, 1994 est
observé.
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Figure 1- 37 Caractérisation de la courbe postcyclique (figure tirée de Shamoto et al., 1998)

Il faut tenir compte du fait que les essais de résistance postcyclique en laboratoire ne reproduisent
pas complétement la redistribution de particules qui se produit pendant la liquéfaction in situ,
donc les valeurs obtenues peuvent ne pas étre représentatives notamment celle de I’indice des
vides (Idriss et Boulanger, 2008; Kokusho, 2003). Toutefois, 1’évaluation en laboratoire donne
d’importantes informations pour la compréhension de la réponse du sol et confirme les approches

faites sur le terrain (Wijewickreme et al., 2005).

1.4 Evaluation du comportement dynamique des sols pulvérulents

1.4.1 Corrélation entre le comportement en laboratoire et in situ

La charge dynamique sur un élément de sol est représentée par le rapport des contraintes
cycliques, CSR, qui est défini comme le rapport de la charge moyenne de cisaillement cyclique et

la contrainte verticale effective initiale sur I'élément :

Tmoy [1-13]

v

CSR =
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ou T moy Contrainte de cisaillement moyenne, et
o’y Contrainte effective verticale initiale.

La capacité d'un élément de sol a résister a la liquéfaction ou a la mobilité cyclique est
représentée par le rapport de résistance cyclique, CRR. Le rapport de la résistance cyclique est le
rapport de la résistance au cisaillement moyenne pour un nombre déterminé de cycles de
chargement. Ce rapport est typiquement estimé & partir de relations empiriques ou de courbes
obtenues dans le laboratoire.

Pour I’essai triaxial cyclique, Kramer, (1996) fait le lien entre le rapport des contraintes cycliques

qui cause la liquéfaction dans 1’essai, CSRiax, €t le rapport de résistance cycliqgue CRR in situ

par:
04
CRRin situ = Cr * CSRTriax = Cr * 2 a,vc [1'14]
ou o Contrainte déviatorique cyclique,
0’ Contrainte de consolidation effective, et
C, Pour Ky=0.4 C,=0.57 et pour Ko=1.0 0.9<C,<1.0

Dans I’essai de cisaillement simple cyclique, , Seed et Peacock (1970) font le lien entre le rapport
des contraintes cycliques qui cause la liquéfaction dans ’essai, CSRcss, €t le rapport de résistance

cycligue CRR in situ par :

- Teye
CRRin situ = 0.9 * CSRCCS =0.9 % 7 [1_15]

vc

Aussi grace a 1I’équation ci-dessus, on peut transposer aux conditions de 1’essai en cisaillement

simple les résultats des essais triaxiaux:
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CRRDSS _ (1 + 2% KOterrain) [1_16]
CRRTriax 3

1.4.2 Méthodes d’évaluation de la liquéfaction

1.4.2.1 Evaluation de la liquéfaction & partir des propriétés du sol

Wang (1979), a partir de cas historiques en Chine, propose des critéres pour préedire la
susceptibilité d’un sol & une importante perte de résistance lors d’un séisme; cette méthode a été
appelée la méthode chinoise (figure 1-38a) (Andrews et Martin, 2000). Tokimatsu et Yoshimi
(1983), a partir de cas historiques de liquéfaction, dix au Japon et vingt a d’autres endroits, ont
construit la figure 1-38b ou ils montrent le pourcentage de taille des grains pour chaque sol

analysé. Une combinaison des tailles des grains en dessous de la ligne (ab) donne un sol

susceptible a la liquéfaction. 1l faut remarquer que la ligne a 20 % du coté des argiles (5.¢m) est

supérieure aux critéres de Wang, donc il est souhaitable de baisser cette ligne a 15 % (Andrews et
Martin, 2000). Bray et al., (2004) ont fait une révision des sols liquéfiés et ont proposé un
nouveau schéma pour évaluer la susceptibilité a la liquéfaction, étant donné que la méthode
chinoise ne donne pas des évaluations faibles surtout dans les sols a grains fins (figure 1-38c)
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Figure 1- 38 Evaluation empirique de la susceptibilité a la liquéfaction a) la méthode chinoise b)
la méthode de Tokimatsu et Yoshimi, 1983 c) la méthode de Bray et al., 2004
(figures adaptees de Andrews et Martin,2000 et Bray et al., 2004)
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Figure 1- 38 (suite) Evaluation empirique de la susceptibilité & la liquéfaction a) la méthode
chinoise b) la méthode de Tokimatsu et Yoshimi, 1983 c¢) la méthode de Bray et al., 2004
(figures adaptees de Andrews et Martin,2000 et Bray et al., 2004)

Hunt (1986) propose un fuseau de granulométries pour les sols susceptibles a la liquéfaction
(figure 1-39).
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Figure 1- 39 Fuseau granulométrique pour les sols susceptibles a la liquéfaction
(figure adaptée de Hunt, 1986; extraite de Poncelet, 2012)
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1.4.2.2 Méthodes d’évaluation de la liquéfaction in situ

Il'y a différents essais qui permettent d’évaluer la résistance du sol a la liquéfaction en estimant le
rapport de résistance cyclique CRR. Les essais les plus courants sont I’essai de pénétration

standard SPT, I’essai de pénétration au cone CPT et I’essai de mesure d’ondes de cisaillement V.
Essai de pénétration standard SPT

L’essai consiste a compter le nombre de coups N nécessaires pour enfoncer de 30 cm dans le sol
un carrotier; avec cet essai, on a la possibilité d’obtenir des échantillons remaniés. La figure 1-40
a été construite a partir de données obtenues des sites ou il y a eu des seismes de magnitude
d’environ 7.5 ou les effets de liquéfaction ont été observés ou non. Le nombre de coups obtenus
doit étre normalisé a N1-g0-cs, ce qui permet d’utiliser la figure 1-40 qui donne la relation entre le

nombre de coups et le rapport de résistance cyclique CRR.
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Figure 1- 40 Calcul du rapport de résistance (CRR) pour un séisme de magnitude de 7.5 a partir

du nombre de coups de I’essai SPT, (figure tirée de Youd et al., 2001)

L’indice de pénétration normalisée Ni.go.cs représente :
Le 1 indique que la contrainte verticale en place doit étre a une atmosphere (100kPa)

Le 60 indique que I’efficacité du mouton doit étre 60 %.
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Le CS indique qu’il doit étre équivalent a un sable propre; c’est-a-dire un contenu de fines
(CF) inférieur a 5 %.

Le terrain doit étre plat ou avec une faible inclination

Comme ces conditions ne sont souvent jamais respectées, Youd et al., (2001) et Seed et Idriss
(2003) proposent plusieurs facteurs de correction qui doivent étre appliqués pour obtenir I’indice

de pénétration normalisée.
Essai de pénétration au cone CPT

L’essai au cone consiste a mesurer la réaction du sol a I’enfoncement d’un cone. L’enfoncement
se fait de facon continue par un train de tiges a une vitesse constante, approximative de 2cm/s.
L’essai permet de connaitre, de fagon continue, la résistance du sol a la pointe du cone qc, le
frottement latéral fs et si désiré, avec une variante de 1’appareil, il est possible de mesurer la
pression interstitielle. Le rapport des contraintes cycliques est obtenu a partir de la résistance en
pointe normalisée, qcin, (figure 1-41)
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Figure 1- 41 Calcul du rapport de résistance (CRR) pour un séisme de magnitude de 7.5 a partir
de I’essai CPT, (figure tirée de Youd et al., 2001)
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La résistance en pointe doit étre normalisée a 1 atmosphére de pression (100kPa) et pour un sable
propre (CF<5 %). Pour normaliser la résistance, des facteurs de correction se trouvent dans Youd
et al., (2001), Idriss et Boulanger (2008).

Essai de mesure d’ondes de cisaillement V

L’essai de mesure des ondes de cisaillement est fondé sur le principe de la vitesse de déplacement
des ondes de cisaillement dans le sol. Un déplacement des ondes de cisaillement élevé serait relié
a un sol relativement dense, peu ou pas saturé qui est peu susceptible a la liquéfaction. Il est
possible de relier Vs et le rapport de résistance cyclique CRR parce qu’ils sont similaires, mais
pas proportionnels et ils sont influencés par I’indice des vides, la saturation, les contraintes
effectives et de confinement du sol, I’historique de chargement et I’dge du dépdt (Youd et al.,
2001).

Les corrections nécessaires et les parameétres d’ajustement pour trouver I’onde de vitesse, /s,

corrigé se trouvent dans Youd et al., (2001), Idriss et Boulanger (2008) .
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Figure 1- 42 Calcul du rapport de résistance (CRR) pour un séisme de magnitude de 7.5 a partir

de I’essai mesure d’ondes de cisaillement, (figure tirée de Youd et al., 2001)
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Cette méthode a des avantages; par exemple, elle permet d’effectuer des mesures la ou les
appareils de CPT ou SPT présentent des difficultés comme dans les sols graveleux ou sur les sites
ou il n’est pas possible de faire des sondages. Cette méthode fournit également de I’information
sur la stratigraphie du site (Youd et al., 2001). En ce qui concerne les désavantages, on trouve la
non-récupération d’échantillons pour réaliser une caractérisation géotechnique et la non-
reconnaissance de couches minces dans les dép6ts. De plus, Kramer (1996) mentionne que cet

essai n’est pas suffisant pour connaitre la susceptibilité a la liquéfaction d’un sol.

1.4.2.3 Méthode simplifiee

Cette méthode a été développée par Seed et Idriss (1982), la méthode est basée sur les
observations et la recherche faites sur les séismes du Japon et d’Alaska en 1964 et elle a ét¢ mise
a jour en 1998 par le National Center for Earthquake Engineering Research (Youd et al., 2001).
La méthode fait une comparaison entre la contrainte de cisaillement produit par un séisme et la
résistance du sol a cette contrainte sans faire de distinction entre la liquéfaction et la mobilité

cyclique.
Contrainte de cisaillement cyclique

La charge d’un séisme dans un élément de sol est donnée par le rapport de contraintes cycliques

CSR (Seed et Idriss, 1982)

CSR =22 = 0,65 « Moz, Tv0 [1-17]
0 30 g 0 40
Ou T moy Contrainte moyenne de cisaillement,
T vo Contrainte effective verticale initiale,
amax Acceélération maximale horizontale a la surface du sol,
g Constante gravitationnelle,
Tvo Contrainte totale verticale initiale, et

rq Coefficient de réduction de contraintes selon la profondeur.
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La valeur 0.65 est un facteur empirique basé sur des observations. Seed et Idriss (1970) ont
déterminé que le 65% de la contrainte maximale du PGA est la valeur moyenne de la contrainte
de cisaillement généré lors d’un seisme. Le coefficient de réduction de contraintes rq représente la
déformabilité de la colonne de sol et ce facteur dépend des propriétés du sol. La valeur du
coefficient rq peut étre obtenue a ’aide d’une figure ou a partir des équations dans les travaux de
Seed et Idriss, (1971); Youd et al., (2001) et Idriss et Boulanger (2008).

Résistance a la liquéfaction

Comment on a vu, la capacité d’un sol a résister la liquéfaction est donnée par le rapport des
contraintes cycliques CRR. Il peut étre calculé avec différents types d’essais comme CPT, SPT,

V; entre autres.

Les valeurs obtenues de CRR pour les essais mentionnés précédemment sont standardisées a un
séisme de magnitude de 7.5. Pour comparer le CRR qui a été évalué a une magnitude différente,
Seed et Idriss (1970) ont développé le facteur de correction de magnitude MSF. Avec les

équations suivantes, on peut relier le CRR et le CRR a la magnitude d’intérét.

CRR, = MSF » CRR;5 [1-18]
CRRy,
RR; s =

Différents auteurs, présentés dans le tableau 1-2, ont proposé des valeurs du facteur MSF

Tableau 1- 2 Valeurs pour le facteur de correction de magnitude
(tableau tiré de Youd et al., 2001)

Seed and Arango (1996) Andrus and Youd and Noble (1997b)

Magnitude, Idriss Ambraseys Distance Energy Stokoe

M (1982) Idsiss® (1988) based based 1997) P; < 20% P, < 32% P, < 50%
55 143 2.20 2.86 3.00 2.20 28 2386 342 4.44
6.0 132 1.76 220 200 1.65 21 193 235 292
6.5 1.19 1.44 1.69 1.60 1.40 16 134 1.66 1.99
70 1.08 1.19 1.30 125 1.10 125 1.00 1.20 139
75 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 — — 1.00
80 0.94 0.84 0.67 0.75 0.85 0.8? — — 0.73?
85 0.89 0.72 0.44 — — 0.65? — — 0.567

Note: ? = Very uncertain values.
1995 Seed Memorial Lecture, University of California at Berkeley (I M. Idriss, personal communication to T. L. Youd, 1997).
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Du tableau 1-2, on observe une grande variation entre les valeurs proposées par les différents
auteurs. Youd et al., (2001) mentionnent que pour des séismes de magnitude inférieure a 7.5 la
colonne 3 doit étre utilisée comme la limite inférieure et la colonne 7 comme la limite supérieure,
finalement pour de séismes de magnitude supérieure a 7.5 la colonne 3 du tableau 1 doit étre
utilisée.

Facteur de correction

Comme il a été mentionné dans le section 1.3.4.2, il existe des corrections pour la contrainte de

confinement Ko et pour le cisaillement statique initial Ka.
Facteur de securité

Le facteur de sécurité FS face a la liquéfaction est donné par (Youd et al., 2001)

__ CRR75

FS = RS * MSF « K, K, [1-19]
Ou CRR7s Résistance a la liquéfaction pour un séisme de magnitude 7.5
CSR Contrainte cyclique applique sur le sol
MSF Facteur de correction pour la magnitude M

Avec une valeur supérieure a 1’unité, le sol n’est pas sujet a la liquéfaction, plus la valeur est
inférieure a ’unité, plus la probabilité de liquéfaction est élevée. Quand la valeur est proche de
’unité, il peut y avoir une importante génération de pressions interstitielles et la liquéfaction peut

ou ne peut pas se développer (James, 2009).

Dans les sables et graviers, Idriss et Boulanger (2008) montrent qu’il est possible d’obtenir un
facteur de sécurité égal a I'unité sans que la pression interstitielle soit égale a la contrainte de

confinement (rapport r,) ou contrainte effective nulle.
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1.50bservations et effets de la liquéfaction des résidus miniers

1.5.1 Etudes de cas

La premiere rupture connue d’une digue de rétention des résidus miniers aprés un séisme a eu
lieu en octobre 1928 dans la mine de cuivre El Teniente (Chili). Quelques minutes apres le
séisme, la digue a eu une rupture sur une longueur approximative de 400 m engendrant le
déversement de 4 millions de tonnes de résidus miniers. La cause probable de la rupture de la
digue était la liquéfaction des résidus miniers (taille silt) saturés et sous-consolidés retenus par la
digue (Ishihara et al., 1980 et ICOLD, 2001).

En mars 1965, un séisme a causé la rupture d’une digue de la mine de cuivre EI Cobre (Chili); la
cause probable de la rupture est également la liquéfaction des résidus miniers (taille silt) sous-
consolidés qui étaient au-dessous d’une couche superficielle séche. La rupture de cette digue a
permis 1’écoulement des résidus miniers sur une centaine de métres en aval de la digue, détruisant
un village et tuant 200 personnes (Ishihara et al., 1980 et ICOLD, 2001).

Un autre exemple connu de rupture des digues de rétention a été a Mochikoshi (Japon) en janvier
1978 aprés un séisme ou la plus grande digue c’est rompue sur 73 m de longueur et sur 14 m de
hauteur provoquant I’écoulement de 80.000 m® de résidus miniers. Quelques secondes aprés, la
digue de gauche a également cédé déversant aussi des résidus miniers. Apres le séisme, des traces
des bouillons du sable « sand boils» ont été apercues. La cause la plus probable dans ce cas a été
également la liquéfaction des résidus miniers (taille silt) (Ishihara et al., 1980 et ICOLD, 2001).

Dans la province de Québec, il n’y avait pas lieu de liquéfaction des résidus miniers; néanmoins,
en novembre 1988, dans la région de Saguenay, un séisme a occasionné la liquéfaction de sols, ce
qui a provoqué divers dommages dans deux petites villes situées a 25 km de 1’épicentre (Tuttle et
al., 1990a citées par James, 2009). En 1935, un séisme au Temiscamingue semble avoir provoqué
le phénomeéne de liquéfaction puisque des bouillons du sable « sand boils» ont été apercus dans la

région affectée par le séisme (Lamontagne et Bruneau, 1990 citées par James, 2009).

1.5.2 Effets de la liquéfaction

Les effets de la liquéfaction peuvent étre dévastateurs comme nous venons de le voir ci-dessus.

La liquéfaction génére une perte de résistance, une déformation excessive et des charges
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additionnelles dans les digues de rétention qui peuvent occasionner des tassements ou
déplacements des structures sus-jacentes (Aubertin et al., 2001; James 2009). Un autre effet de la
liquéfaction est la perte de résistance ou la liquéfaction de couches adjacentes ou supérieures due
a la transmission de la pression interstitielle en excés des couches liquéfiées aux autres moins
perméables. Cette intercouche d’eau peut créer des zones avec de trés faibles résistances au
cisaillement qui peuvent entrainer la rupture des pentes ou occasionner des bouillons du sable «
sand boils» (Kramer, 1996)

1.6 Recherche sur le comportement dynamique des résidus miniers

Dans cette section, nous nous intéressons aux recherches sur les résidus miniers pour analyser

leur comportement et 1’influence des différents paramétres sur leur résistance a la liquéfaction.

Ishihara et al., (1980)

Ils ont réalisé des essais triaxiaux cycliques sur des résidus miniers provenant de mines de cuivre,
d’or, de plomb et du zinc au Japon et au Chili et sur un sol a base de poudre de quartz. Dans leurs
essais, ils ont testé des résidus miniers grossiers (sable) (figure 1-43a) et des résidus miniers fins
(silt) avec un faible indice de plasticité, 1P, (1,<10 %) (figure 1-45b); et des résidus miniers avec
un indice de plasticité un peu plus élevé (15<1,<20) (figure 1-43c) a de contraintes de
confinement variant de 50kPa a 100kPa et en utilisant comme méthode de préparation des

échantillons la pluviation a sec et la déposition en boue.

Les résultats montrent que la résistance cyclique des résidus miniers grossiers est un peu plus
petite que celle trouvée pour un sable propre avec des caractéristiques de grains semblables. Pour
les résidus fins, la résistance a la liquéfaction est plus grande pour les résidus de plus grande
plasticité. Pour les résidus grossiers comme pour les résidus fins de faible plasticité, la résistance
a la liquéfaction dépend de I’indice des vides. Alors, une augmentation de I’indice des vides
diminue la résistance a la liquéfaction, mais la résistance pour un méme indice des vides est
toujours plus grande dans les résidus grossiers que dans les résidus fins de faible plasticité. Le sol
a base de poudre de quartz avec une granulométrie grossiere autant que fine présente des résultats

similaires a ceux des résidus miniers.
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Figure 1- 43 Résistance a la liquéfaction de résidus miniers a) résidus miniers grossiers (sable) b)
résidus miniers fins avec faible plasticité (silt) ¢) résidus miniers avec haute plasticité,

(figure tirée de Ishihara et al., 1980)

Ishihara et al., (1981)

Ils ont réalisé des essais triaxiaux cycliques sur des résidus miniers provenant de 15 mines d’or,
d’argent, de plomb et de zinc au Japon de granulométries grossieres et fines sur des échantillons
intacts et reconstruits. Ils ont utilisé la méthode de boue en utilisant des contraintes de
confinement de 50, 100, et 400kPa. Les résultats montrent que la résistance a la liquéfaction est
plus grande dans les échantillons intacts. Dans les résidus fins, la résistance a la liquéfaction
augmente avec 1’indice de plasticité (figure 1-44a). La résistance cyclique & 20 cycles de charge a

été indépendante de 1’indice des vides et de la granulométrie pour les échantillons intacts (figure

1-44b).



57

06 } !
Undistubed fine
g' 0 05— grained tailings }— . — 06
g @ g T T ] T —
Iy i i Undisturbed taili
3 a J _2'30-5 " | trom :inc—leo:l 'l:ig:os """
o 0.4} ——— — —— 3g © Fines content < 50% !
29 ,9804 . * Fines contlentis‘o_‘l.J : S
£ 03 s
L — w < o
0w C $E | TR e e e .
0 7 202 o o ” ® .
v £ 23
' : 021 Z=01 b) 4 : ST——
(&) > : $ H
= a ! % 07 o8 09 10 1 12 13
Q52 0.1 . - : Void ratio
O w a) ’ Fig. 5 Cyclic strength versus void ratio
ot

10 20 30 40 50
Plasticity index,lIp
Figure 1- 44 Résistance a la liquéfaction de résidus miniers a) influence de la plasticité b)

influence de I’indice de vides, (figure tirée de Ishihara et al., 1981)

Garga et Mckay (1984)

Ils ont réalisé la compilation d’essais triaxiaux cycliques sur des résidus miniers de mines d’or,
de cuivre et de plomb-zinc ayant des granulométries grossiéres et fines provenant d’Amérique du
Sud, d’Amérique du nord et du Japon, mais aussi sur des sols naturels (sables et silts). Ils ont
utilisé des échantillons intacts ou reconstruits et dans des conditions de consolidation isotrope et

anisotrope.

Les résultats montrent que la résistance a la liquéfaction pour les résidus miniers comme pour les
sols naturels augmente avec l’incrément du rapport de consolidation K. (figure 1-45a). La
résistance a la liquéfaction des sols naturels est plus grande que celle des résidus miniers. La
résistance a la liquéfaction est influencée par la méthode d’échantillonnage et la préparation des
échantillons. Les résidus miniers avec une granulométrie de la taille du sable présentent moins de
résistance que les résidus avec la taille du silt et de I’argile (figure 1-45b). Avec une
normalisation a 50 % de la densite relative, les résultats pour les résidus miniers grossiers (sable)
présentent une gamme étroite pour le rapport de résistance cyclique (CSR). Cela ne se produit pas

ni pour les résidus fins (silts) ni pour les sols naturels.
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Figure 1- 45 Résistance a la liquéfaction de résidus miniers a) influence de la consolidation

anisotrope b) influence de la taille de grains, (figure tirée de Garga et Mckay, 1984)

Troncoso (1986)

Il a réalisé des essais triaxiaux statiques et dynamiques sur des résidus miniers grossiers du Chili

sans fines et avec un pourcentage de fines non plastiques de 15 %.

Les résultats des essais statiques montrent que pour un méme indice des vides le comportement
est totalement différent. L’échantillon sans fines présente un comportement dilatant tandis que
I’échantillon avec 15 % de fines présente un comportement contractant et il fait objet de la
liquéfaction. A cause de ce comportement, la ligne d’état critique pour le résidu avec les fines se
déplace vers le bas en comparaison avec les résidus sans fines. Les essais cycliques, réalisés pour
les deux types de résidus a un indice des vides de 0.85, montrent que la résistance a la
liquéfaction diminue avec 1’inclusion de fines. Les résultats de Troncoso et al., (1985) montrent

aussi la diminution de la résistance a la liquéfaction avec I’augmentation de fines.
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Figure 1- 46 Résistance a la liquéfaction de résidus miniers, influence du contenu de fines non

plastiques, (figure tirée de Troncoso, 1986)

Wijewickreme et al., (2005)

Ils ont réalisé des essais cycliques et postcycliques en cisaillement direct sur des résidus miniers
de latérite, de cuivre-or et de cuivre-or-zinc, avec des échantillons intacts ou reconstruits par la
méthode en boue. Certains résidus de latérite ont une plasticité (Ip=12) et d’autres n’ont pas de

plasticité, les autres résidus miniers ont une tres faible plasticité ou voire aucune plasticité.

Les résultats montrent que la latérite plastique présenté moins de résistance a la liquéfaction que
la latérite non plastique. Cependant, le résultat peut étre considéré comme non concluant étant
donné que le confinement était de 100kPa et 200kPa respectivement. La résistance a la
liquéfaction des résidus miniers provenant de mines de cuivre-or-zinc a été testée sous des
contraintes de confinement entre 115kPa et 460kPa (figure 1-47a). Il semble alors que la
résistance a la liquéfaction est indépendante de la contrainte de confinement. Les résidus miniers
provenant de I’extraction de cuivre-or sont les plus résistants a la liquéfaction, ensuite ils sont
suivis des résidus provenant de la latérite et en dernier ceux provenant de cuivre-or-zinc. Il est
important de remarquer que la courbe du résidu minier provenant de cuivre-or-zinc ne suit pas la
tendance des autres deux courbes. Wijewickreme et al., (2005) mentionnent que la réponse
cyclique de contrainte-déformation des résidus miniers est similaire a la réponse observée pour

les silts et les sables denses reconstruits
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Figure 1- 47 Résistance des résidus miniers a) influence de la pression de confinement a la

résistance a la liquéfaction b) résistance postcyclique, (figure tirée de Wijewickreme et al., 2005)

Le rapport de résistance postcyclique Sypc /6’0 augmente avec la diminution de I’indice des
vides. Le rapport de résistance postcyclique pour un indice des vides égal montre que les résidus
miniers provenant de la latérite ont plus de résistance que ceux de cuivre-or-zinc; ceci est le
méme résultat obtenu dans le cas de résistance a la liquéfaction (figure 1-47b). La tendance des
essais postcycliques est similaire a celle présentée par Sivathayalan, 1994, pour les essais ou la

contrainte effective n’est pas nulle (0’3#0) pendant le chargement cyclique (figure 1-36b), a la

différence pres que dans ces essais la courbe atteint le sommet de résistance. Les critéres
d’évaluation empirique de la susceptibilité a la liquéfaction de Wang (1979) et Bray et al., 2004
ont été évalués pour ces auteurs et n’ont pas permis évaluer avec succes la susceptibilité pour les

résidus miniers de cette étude.

Riemer et al., (2008)

Ils ont réalisé des essais triaxiaux statiques et dynamiques a une fréquence de 0.2 Hz sur des
résidus miniers d’une mine de cuivre et molybdéne de granulométrie grossiere du Pérou en
utilisant pour la reconstruction des échantillons la méthode de compactage humide. Le résidu
minier avait 15 % de particules fines, compacte a une densite relative de 98 % et était consolidé

de fagon isotropique sous une contrainte de confinement entre 100kPa et 5.8MPa.

Les résultats des essais statiques montrent qu’a une contrainte de confinement de 500kPa, les

résidus ont au début une tendance a se contracter et par la suite a se dilater. Sous une contrainte
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de confinement de 5.8MPa, les résidus miniers ont tendance a se contracter sans montrer des
signes de dilatance (figure 1-48a). Les résultats montrent aussi une Iégere diminution de I’angle

de frottement avec 1’augmentation de la contrainte de confinement.

Les résultats des essais cycliques montrent que la résistance a la liquéfaction diminue avec
I’augmentation de la contrainte de confinement (figure 1-48b). Les auteurs ont remarqué qu’aux
contraintes de confinement élevées, il y avait désintégration de grains grossiers par fissuration, ce

qui augmente la quantité de fines dans le sol et influence la résistance a la liquéfaction.
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Figure 1- 48 Influence de la pression de confinement sur les résidus miniers a) réponse statique

des échantillons b) résistance a la liquéfaction (figure tirée de Riemer et al., 2008)

James et al., (2011)

Ils ont réalisé des essais cycliques et postcycliques en cisaillement direct sur des résidus miniers
non plastiques d’une mine d'or du Québec. Ils ont utilisé pour la reconstruction des échantillons
la déposition en boue (SD) avec entonnoir. Les résidus ont été consolidés & des contraintes
variant entre 100kPa et 400kPa.

Les résultats montrent que la diminution sous chargement cyclique du module de cisaillement, G,
est similaire a celle des sables. La résistance a la liquéfaction est indépendante du niveau de
contrainte de confinement de 1’essai (figure 1-49). Une analyse de la résistance a la liquéfaction,
par la méthode simplifiée (ldriss et Boulanger, 2008) en comparaison avec les résultats

dynamiques obtenus, semble indiquer que cette méthode peut étre appliquée pour ces résidus
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miniers. Le paramétre de la deformation (7=3.5%) pour 1’évaluation de I’initiation de la

liquéfaction pour tous les échantillons a été toujours atteint avant le rapport r,=1.0. Le rapport de
résistance postcyclique Sy.pc /6’vo montre des valeurs beaucoup plus faibles que celles rapportées
par Wijewickreme et al., (2005) pour un indice des vides identique. Dans cette étude la variation
de I’indice des vides dans les essais était minimale, alors il n’y avait pas eu une grande variation

du rapport de la résistance postcyclique.
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Figure 1- 49 Influence de la pression de confinement sur le résidu minier

(figure tirée de James et al., 2011)

Geremew et al., (2012)

IIs ont réalisé des essais triaxiaux cycliques sur des résidus miniers et des sols naturels plastiques
et peu plastiques du Canada et des Etats-Unis en utilisant pour la reconstruction des échantillons
la méthode de compactage humide a des contraintes de confinement de 50 a 70kPa. Les essais ont
été faits a une pression de confinement donné avec une variation de 1’indice des vides et du

rapport de contraintes cycliques entre 0.1 et 0.4.

Les résultats indiquent que la résistance a la liquéfaction des résidus miniers était plus grande en
comparaison avec un sol naturel ayant une granulométrie, un indice des vides et un indice de
plasticité identiques. La résistance a la liquéfaction des résidus miniers, qui avaient un faible
indice de plasticité, n’était pas fortement influencée par I’indice de plasticité. La résistance a la

liquéfaction diminue avec 1’augmentation de I’indice des vides, mais pour de valeurs élevees, la
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différence était moins remarquable. Le critére d’évaluation empirique de la susceptibilité a la
liguéfaction Chinois de Wang (1979) et Chinois modifié de Finn et al., (1994) n’est pas

recommandé pour ces auteurs pour les résidus miniers.
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Figure 1- 50 Influence de I’indice de vides sur la résistance cyclique des résidus miniers

(figure tirée de Geremew et al., 2012)

1.7 Sommaire

L’évaluation du comportement dynamique des sols pulvérulents, comme des résidus miniers,
présente encore certains doutes vis-a-vis les différences de comportement par rapport aux sols
naturels. Parfois, les résultats exposés montrent des contradictions. Un autre aspect important est
la différence que présentent les échantillons intacts et reconstruits en fonction de la technique de
préparation utilisée. En outre, presque toutes les études ont utilisé la contrepression pour obtenir
un niveau de saturation optimal ce qui influence la résistance a la liquéfaction; donc, les résultats

obtenus dans ces recherches peuvent surestimer cette résistance.

Dans cette étude, la non-utilisation de la contrepression pour la saturation de 1’échantillon et
I’utilisation d’une préparation des échantillons en forme de boues, qui simule la déposition
hydraulique des résidus in situ, permettent une meilleure évaluation du comportement dynamique

des résidus miniers.
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CHAPITRE 2 MATERIAU, EQUIPEMENT ET METHODOLOGIE DE
LABORATOIRE

Dans ce chapitre, les caractéristiques géotechniques du matériau, I’équipement et la méthodologie

de laboratoire utilisés dans cette recherche seront décrits.

2.1 Source du matériau

Les résidus miniers utilises dans cette recherche proviennent de la mine d’or a ciel ouvert
Canadian Malartic qui appartient a la compagnie miniére Osisko. La mine est située en Abitibi,
dans I’ouest du Québec, a environ 20 km a I’ouest de la ville de Val d’Or. La production
commerciale de la mine a débuté en 2011 et devrait se poursuivre pendant 16 ans. Chaque année,
la mine produit environ 500 000 onces d’or provenant de 1’extraction d’approximativement 15
millions de tonnes de minerai (Osisko, 2013). Les résidus miniers sont déposés hydrauliqguement
sous forme de boue dans des parcs a résidus. Les résidus miniers utilisés dans cette recherche
proviennent de la sortie du concentrateur. Par conséquent, ils ne sont pas influencés pour les

phénomeénes de ségrégation des particules observeés lors de la déposition.

Parcs a résidus issus d'anciennes
> 3 s
g"m exploitations miniéres, qui seront

‘-{ restaurés en partenariat avec

le Gouvernement du Québec

~

T

A
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Figure 2- 1 Localisation de la mine d’or Canadian Malartic, (figure tirée de Osisko.com)
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2.2 Propriétés géotechniques des résidus miniers

2.2.1Granulométrie

Les mesures granulométriques ont été réalisées en suivant la norme ASTM D-422-63. Etant
donné que les résidus miniers ont une granulométrie fine, on a fait des essais
sédimentomeétriques. Pendant la recherche on a utilisé deux chaudieres différentes. Pour chacune
d’clles, on a obtenu une courbe granulométrique. La figure 2-2 montre les courbes
granulométriques moyennes obtenues a partir de cing essais sedimentométriques (trois pour la

chaudiére 1 et deux pour la chaudiére 2, données complétes, annexe 1).
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Figure 2- 2 Granulométrie des résidus miniers

La figure 2-2 montre que les différences entre les courbes granulométriques des deux chaudiéres
ne sont pas trés significatives. A partir des courbes granulométriques, on peut conclure que
100 % de particules des residus miniers sont des fines (Dmax<0.08 mm). Le tableau 2-1 montre les
valeurs du D1, D3o, Dsg, Dso, et les coefficients de courbure C; et d’uniformité C,. Sur la base des
observations visuelles, la plasticité des résidus miniers est nulle, ce qui est confirmé par Aubertin
et al.,(2002) et Bussiére (2007) qui affirment que les résidus miniers de roches dures sont peu ou

pas plastiques.



Tableau 2- 1 Résumé de la distribution granulométrique des résidus

. D1o D30 Dso Dso
Chaudiére Cc Cu
(mm) (mm) (mm) (mm)
1 0.0022 0.0085 0.016 0.02 1.64 | 9.09
2 0.003 0.011 0.019 0.025 1.61 | 8.33
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2.2.2 Densité relative des grains

Les essais de densité relative, Dy, ont été réalisés suivant la norme ASTM D 854-06. La valeur
moyenne des résultats obtenus est de 2.73 pour les deux chaudiéres (annexe 2). Cette valeur se
trouve dans I’intervalle propose par Bussiere (2007) pour les mines de roches dures du Canada et

est similaire aux valeurs typiques des sols naturels.

2.2.3 Masses volumiques seches

La masse volumique seche minimale, pg.min, & été obtenue en déposant lentement le résidu minier
sec dans un moule de volume connu. La masse volumique seche maximale, p4-max, & €té obtenue
avec I’essai Proctor modifié pour deux échantillons (figure 2-3) en suivant la norme ASTM
D698-07. Le tableau 2-2 montre les valeurs obtenues pour la masse volumique seche maximale
Pd-max, Minimale pg.min, 1’indice des vides minimal enin, ’indice des vides maximale emax et la

teneur en eau optimale wqy pour les deux chaudieres.

Tableau 2- 2 Masse volumique seche maximale et minimale

Pmax Pmin o o W opt

Chaudiere | (kg/m?) (kg/m?3) A B N7
1 1770 1049 1.60 | 0.54 | 15.0
2 1750 1088 151 | 056 | 16.1
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Figure 2- 3 Courbes de compactage (Proctor modifi€)

Les valeurs obtenues pour la masse volumique maximale et minimale ainsi que la teneur en eau
optimale se trouvent dans les intervalles trouvés par Bussiére (2007). Celles-ci sont un peu plus
élevées que la valeur trouvée par Bolduc (2012) (pmax =1735 kg/m3) pour les mémes résidus. Les
différences entre les courbes de compactage sont dues principalement a la différence entre les

granulométries présentes dans les chaudiéres.

2.2.4 Parameétres de consolidation

Les coefficients de consolidation, C,, I’indice de compression, C., et le coefficient de
compressibilité, a,, ont été évalués a partir des courbes de consolidation isotrope (annexe 3). Les
échantillons ont été préparés suivant le protocole de laboratoire de Poncelet (2012) et consolidés

de facon isotope a des contraintes de confinement variant entre 55 et 400kPa.

La valeur du coefficient de consolidation, C,, varie entre 0.63 et 0.76 cm?/s. La contrainte de
consolidation ne semble pas avoir d’influence sur le coefficient de consolidation. Les valeurs

obtenues sont superieures a celles indiquées par Bussiere (2007) et Qiu et al., (2001). Néanmoins,
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Bolduc (2012), dans des essais de consolidation en colonne unidimensionnelle pour des
contraintes effectives variant de 5 a 400kPa, a trouvé des valeurs qui varient entre 0.1 et 3 cm2/s.

La valeur de I’indice de compression, C, varie entre 0.051 et 0.42 et la valeur du coefficient de
compressibilité, a,, varie entre 3.36x10™ et 1.41x10™ kPa™. Les valeurs obtenues se trouvent dans
I’intervalle des valeurs trouvées par Bussiére (2007) et Bolduc (2012) (C. entre 7.4x10% et 1x10™
et a, entre 8.5x10” & 3.2x107% kPa™).

2.2.5 Conductivité hydraulique

La conductivité hydraulique saturée a été estimée a partir des paramétres moyens de C, et a,
trouvés précédemment et a 1’aide du modele de prédiction de Mbonimpa et al., (2002).

La conductivité hydraulique saturée peut étre évaluée a partir des parameétres C, et a, avec

I’expression suivante :

_ YwauCy [2-1]
Ksar = (1+e)

Le modéle de prédiction Mbonimpa et al., (2002) implique les propriétés de base comme D1, Cy,
e, W et ps. L’équation est valide pour des matériaux granulaires peu plastiques avec les

considérations suivantes :

Tableau 2- 3 Limite des paramétres des sols granulaires pour le modele de prédiction de
Mbonimpa et al., (2002)

. Valeur Valeur
Parametre .. .
minimale maximale
K (cm/s) 4.0x10® 3.0x10"
Cu 1 227
Do (cm) 4x10° 1.5

w, % nul 20




69

Yw €3 1/3
Ksat = CG,u_l Te Cu D102 [2'2]
w

ou Cg et X sont des constantes; pour les matériaux granulaires Cc=0.1 et X=2; p,, est la viscosité
de I’eau (ny,=1x10"° Pa:s).

Pour une valeur de I’indice des vides qui varie de 0.6 a 0.8, avec les parametres moyens
a,=2.17x10% kPa™ et C,=0.69 cm/s, et pour le modele Mbonimpa et al., (2002) avec C,= 9.09 et

8.33, D10=0.00022 et 0.0003 cm respectivement, les valeurs obtenues de la conductivité

hydraulique sont données dans le tableau ci-dessous :

Tableau 2-4 Conductivité hydraulique saturé de résidus miniers

Ksat (cm/s)
Equation 2-1

Ksat (CM/S)
Mbonimpa et al., (2002)

e Chaudiére 1 Chaudiére 2 | Chaudiére 1 et 2

0.8 1.86x10°  3.25x10° 8.27 x10®
0.75 1.39x10° 242x10° 8.51 x10®
0.7 1.01x10°  1.77x10° 8.76 x10°®
0.65 7.19x10% 1.26x10° 9.03 x10°®
0.6 497 x10°%  8.69x10° 9.31 x10°®

Les valeurs trouvees a I’aide des paramétres moyens et 1’équation du modéle Mbonimpa et al.,

(2002) ne montrent pas de différences marquées et se rapprochent avec la diminution de l'indice

des vides. En outre, les valeurs sont dans I’intervalle donné par Bussiére (2007) et sont tres

similaires a celles obtenues par Bolduc (2012).
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2.2.6 Classification du sol

A T’aide des données obtenues, selon le Manuel canadien d’ingénierie des fondations (SCG,
2006), les résidus miniers sont classifies comme « silts non plastiques de grains fins a grossiers
avec traces de sable fin » et selon le Systéme de classification unifiée des sols (USCS) comme

« silts non plastiques de type (ML) » (Holtz et Kovacs, 1981).

Si les courbes granulométriques obtenues sont placées dans le fuseau de Hunt (1986), en
conformité a ce critere, les résidus miniers d’Osisko sont susceptibles a la liquéfaction. Le critére
chinois de Wang (1979) et celui de Bray et al., (2004) ne peuvent pas étre utilisés sans connaitre
la limite de liquidité. Néanmoins, si on utilise la limite de liquidité que Bussiére (2007) a
rapportée (LL<40 %) et en tenant compte que pour transporter les résidus sous forme de boue, la
teneur en eau est elevée (par exemple 40 %), le critére de Wang indigue que le sol est a la limite
de la zone des sols susceptibles a la liquéfaction avec LL=40, donc avec une légére diminution de
la limite de liquidité, le sol est susceptible a la liquéfaction. Le critere de Bray et al., (2004) pour
un rapport w¢/LL supérieur a 0.8 indique que les résidus sont susceptibles a la liquéfaction. De
plus, compte tenu de la faible perméabilité et de ’absence de cohésion, le résidu minier est

susceptible a la liquéfaction.

2.3 Equipement

Pour la réalisation des essais triaxiaux, on a utilisé une presse hydrauliqgue INSTRON (modele
1350) commandée par ordinateur a 1’aide du logiciel Station Manager de MTS capable
d’appliquer des charges statiques et dynamiques a différentes fréquences, soit en déformation

contr6lée ou en charge contr6lée.

La charge est mesurée avec une cellule de force fixée a la presse, d’une capacité maximale de
100 KN (INSTRON avec une précision de 10 N) et aussi avec d’autres cellules de force
additionnelles, selon les besoins de précision. Dans la recherche, on a ajouté une cellule avec une
capacité maximale de 5 kKN (avec une précision de 5 N) pour les essais dynamiques et quelques
essais statiques et une cellule de force avec une capacité maximale de 22 kN pour les essais

statiques (avec une précision de 5 N).

Le déplacement axial est mesuré a I’aide d’un transducteur de déplacement (LVDT) capable de

mesurer des déformations jusqu’a 30 mm avec une précision de 0.002 mm. La pression
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interstitielle est mesurée a 1’aide d’un capteur de pression (Oméga — avec une précision de 1 kPa).
L’évaluation de la variation du volume résultant de la consolidation ou des essais drainés se fait a
I’aide d’une burette graduée. La variation de pression se fait a I’aide d’un systéme d’air sous

pression controlé par des valves.

Toutes les données de force, déformation, variation de volume et de pression au cours des essais
ont été captées par un systéme d’acquisition de données et enregistrées sur un ordinateur a une

fréguence programmeée.

La membrane utilisée était Humboldt HM-4.180.40 et comme demi-membrane HM-4180.40T.

' niTRON o 1 Presse hydraulique
Cellule de force w r
(1OOkN)
Cellule de force
additionnelle LVDT
Cellule triaxiale
Cellule de pression Systeme de
commande
Piston hydraulique Systéme

d’acquisition

Figure 2- 4 Equipement utilisé (figure tirée de Poncelet, 2012)

2.4 Méthodologie

Tous les échantillons utilisés ont été préparés en utilisant le protocole de laboratoire de Poncelet
(2012) qui permet de simuler la déposition hydraulique des résidus miniers. Les échantillons
utilisés sont de forme cylindrique avec 100 mm de diameétre et 200 mm de hauteur. Le protocole
utilise la technique de déposition en boue, ou I'échantillon est déposé hydrauliquement avec un
degré élevé de saturation. L utilisation de la contrepression n’est donc pas nécessaire pour assurer

une saturation compléte (Poncelet, 2012).
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2.4.1 Préparation des échantillons

Les échantillons ont été prépares a partir des residus miniers séchés au four. Une fois secs, les
résidus miniers sont passés au tamis #30 (0.6 mm) pour briser les agglomérations et retirer les
corps etrangers. Dans un récipient, 5 kg des résidus miniers sont déposés et mélanges avec de
I’eau désaérée jusqu’a la teneur en eau désirée. Poncelet (2012) remarque que plus la teneur en
eau est élevée, plus la désaération est facile et rapide. Dans ses résultats, il a retenu une teneur en
eau de 34.5 % pour les résidus miniers, parce que si la boue a une teneur en eau trop éleveée, lors
de I’étape de densification, les tassements sont trop grands et ’effet sablier se produit dans
I’échantillon. Les essais ont été faits a une teneur en eau initiale de 34.5 ou 36 %. Une fois que
les résidus sont mélangés avec 1’eau, le mélange a ¢t¢ homogénéis¢ manuellement pour ensuite
étre placé dans le saturateur. Le saturateur est un cylindre fermé hermétiquement ou, sous I’action

du vide et de la rotation, les résidus sont saturés (figure 2-5)
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Figure 2-5 Saturateur (figure tirée de Poncelet, 2012)

Un vide de 90 kPa et une rotation de 800 a 1000 RPM ont été appliqués durant 60 a 80 minutes
pour saturer complétement 1’échantillon. Une fois que les résidus miniers sont satures, la vitesse
de rotation est baissée a 60-80 RPM, le vide est libéré et remplacé par une faible pression (50
kPa). Ensuite, on ouvre une valve placée dans le bas du saturateur pour que les résidus miniers

commencent a sortir a travers un tube plastique. Le tube est placé sous I’eau a ’intérieur du
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moule métallique qui contient la membrane, la demi-membrane et la pierre poreuse inférieure
(figure 2-6). Le moule est rempli jusqu’a un centimétre au-dessous de la limite supérieure. Une
fois que le moule est rempli, on met le papier filtre, la pierre poreuse et I’embout supérieur et

scellé a I’aide de la demi-membrane (figure 2-7). Pour plus de détails sur la mise en moule, voir

Poncelet (2012).

D Pression (50 kPa)
. Résidus miniers
B Eau désaérée

(a) )

Figure 2-6 Méthodologie de placement de résidus miniers dans le moule
(figure tirée de Poncelet, 2012)
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Figure 2- 7 Schéma du montage de la pierre poreuse et I’embout supérieur

(figure tirée de Poncelet, 2012)
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Une premiere révision du degré de saturation a été faite a la sortie du saturateur a partir de trois

tares de volumes connus.

La pression appliquée doit étre basse pour éviter de désaturer les résidus miniers. Bussiere (2007)
a établi la valeur d’entrée d’air (AEV) entre 10 et 70 kPa. Narvaez (2013) a évalué I’AEV des
résidus miniers de ce projet de recherche a 51kPa. Etant donné que la quantité de résidus placés
dans le saturateur est plus grande que celle dont on a besoin pour remplir le moule, les résidus qui
restent dans le saturateur (résidus en contact avec la pression) peuvent présenter une petite baisse

du degré de saturation a cause de la pression imposée.

Les résidus miniers a I’intérieur du moule ont une trés faible résistance. Si on le démoule,
I’échantillon s’effondre sous son propre poids. Il est donc nécessaire de densifier les résidus pour

qu’ils ne s’effondrent pas quand on retire le moule.

La densification de I’échantillon se fait avec 1’application d’une succion de 18 kPa dans les
embouts supérieur et inférieur, et par I’application d’une charge axiale de 15 kPa pour éviter que
I’effet sablier se développe dans 1’échantillon. Durant la densification, il y a un changement de
volume, mais comme aucune déformation radiale ne peut se développer, le sol peut seulement se
déformer de facon verticale. On a établi que I’étape de densification finit quand la déformation
axiale reste constante. Une fois que la densification est achevée, on procéde au démoulage de
I’échantillon; dans cette étape, on coupe la succion et on enléve la demi-membrane; une fois que
le démoulage est fini, on met a nouveau la succion (détails Poncelet, 2012). Quand 1’étape de
démoulage est finie, on obtient un échantillon uniforme et stable (figure 2-8). Finalement, on

prend les mesures du diamétre et de la hauteur de 1’échantillon.

L’étape suivante consiste a fermer la cellule triaxiale et a la remplir d’eau désaérée en laissant
une poche d’air dans la cellule pour une meilleure application de la pression de confinement et de

la charge qui sera appliquée lors du cisaillement (statique ou cyclique).
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Figure 2- 8 Echantillon aprés démoulage

2.4.2 Saturation

Le protocole de laboratoire de Poncelet (2012) permet d’obtenir des échantillons avec un
parametre de Skempton égal ou supérieur a 0.99. Pourtant, I’application d’une contrepression ou

d’une autre technique n’est pas nécessaire pour obtenir un degré de saturation approprié.

Une valeur du paramétre B de Skempton égale a 0.97 est considérée comme une saturation
appropriée (ASTM 5311-92). Une valeur de 1.0 pour le parametre de Skempton montre que la
totalité de la variation de la pression de confinement est reprise par 1’ecau. Dans la recherche, on a

obtenu des valeurs appropriées du paramétre de Skempton (voir annexe 5).
2.4.3 Consolidation

La contrainte de confinement des essais statiques et dynamiques varie entre 100 kPa et 700 kPa.

La consolidation isotrope (qini=0) se fait avec 1’augmentation de la pression de confinement
jusqu’a la contrainte désirée. Cette augmentation se fait selon les paliers qui sont présentés au
tableau 2-6.
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Tableau 2- 5 Paliers de consolidation

_ Contrainte de
Palier
confinement o3 (KPa)
1 55
2 100
3 200
4 400
5 700

Pour passer d’un palier a 1’autre, la variation de volume doit étre minimale. Chaque palier

nécessite de 40 a 60 minutes.

La consolidation anisotrope (qini#0) se fait en deux étapes. Dans la premiere on augmente la
pression de confinement, comme dans la consolidation isotrope, jusqu’a la contrainte désirée.
Une fois que la consolidation isotrope est achevée, la deuxieme étape consiste a faire une

compression drainée jusqu’a 1’obtention d’un rapport de contraintes égal a K;=0.4.

L’étape de consolidation isotrope ou anisotrope (figure 2-9) est achevée lorsqu’il n’y a plus de

variation de volume ou lorsque la pression interstitielle est constante.

Entre chaque augmentation de palier, on vérifie la saturation grace au paramétre de Skempton B

D [2-3]

_A_U3

ou Au  Variation de la pression interstitielle causée par la variation de la pression de
confinement, et

Aoz Variation de la pression de confinement.
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Figure 2- 9 Cheminement de contraintes pour une consolidation isotrope et anisotrope.

2.4.4 Essais triaxiaux en compression statique et cyclique

Des essais triaxiaux en compression statique et cyclique ont été faits, les aspects théoriques de

chaque essai seront expliqués ci-dessous.

2.4.4.1 Essais triaxiaux en compression statique

Les essais triaxiaux en compression statique en condition non drainée & deformation contrdlée ont
été faits en suivant la norme ASTM 4767-04 et en utilisant le protocole de laboratoire de Poncelet
(2012) pour la préparation des échantillons. Pour assurer 1’uniformité de la pression interstitielle

tout au long de 1’échantillon une vitesse de cisaillement de 0.001 mm/s a été appliquée.

Pour le calcul des parametres de résistance, on doit calculer la valeur du déviateur des
contraintes, op, qui est la différence entre la contrainte axiale, o1, et la contrainte de confinement,

o3. On peut donner les contraintes principales, soit en termes de contraintes totales ou de
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contraintes effectives pour une pression interstitielle u. Pour 1’essai triaxial, la contrainte

déviatorique est donnée par le rapport entre la force, F, et I’aire corrigée de 1I’échantillon, A.

op=0,—03=(0;—u)—(03—u)=0'y —0'3

!

op = [2'4]

L’aire corrigée de I’échantillon, A, est donnée par :

A= (f—cs)
ol Ac

ted

AH

He

. AH [2-5]
ol £= —

Aire aprées consolidation,
Déformation axiale,
Déformation de 1’échantillon, et

Hauteur aprés consolidation.

Pour déterminer ’aire aprés la consolidation, on utilise :

Ou Vo
AVsat

AV,

VO - AVsat - AVC [2-6]
H.

A, =
Volume initial mesuré,
Changement de volume lors de la saturation, et

Changement de volume lors de la consolidation.
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Comme le protocole utilisé pour ces essais n’utilise pas de contrepression, AVg=0. L’estimation
du changement de volume lors de la consolidation est donnée par la valeur mesurée de la burette

graduée.

L’¢évaluation des parameétres de résistance est faite a 1’aide du diagramme de Mohr ou du
cheminement de contraintes. Dans ces diagrammes on peut évaluer, a des conditions de

contraintes effectives ou totales, I’angle de frottement interne (¢ ou ©’) et la cohésion (c’ou c).

Dans ce projet, on a utilisé le cheminement de contraintes qui fait intervenir p’ et q pour

I’évaluation de ces parametres :

! ! ! !
o 1+0 o1+0 O 1—0 g1—0 (o)
’:—1 3 p:—l 3 et q: 12 3: 12 3=_2D [2'7]

La figure 2-10 montre les cheminements classiques des sols en contraintes totales et en
contraintes effectives pour un sol a différents niveaux de pression de confinement. Sur le
diagramme, on peut voir que tous les échantillons suivent leur chemin jusqu’a I’état limite. Si on
trace une ligne qui joint les états limites du sol, on a la ligne de rupture K¢ qui permet d’évaluer la

cohésion ¢’du sol et I’angle de la ligne de rupture y’. (Dans cette figure, ¢’= 0)

q‘ \ \\'\(\0\ v
P
Qe 3 S i _A_Uf_ - 0. -
> Au 7 ug |/
P e S P
\o“" <- - -7 & ’
@ ESP 9 esP Y @.7
4 K327
e\ ,@/ ,Q-® ; P
) S A A :
' ® %) ©) P p

Figure 2- 10 Cheminement de contraintes et ligne Ks (figure tirée de Head et al., 1986)
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La figure 2-11 montre les différences entre la ligne K et I’enveloppe de rupture de Mohr sur le
cercle de rupture ; ou Ks passe par tmax, qui est le sommet du cercle a la rupture et I’enveloppe de

Mohr est tangente a ce cercle rupture. Cependant, a partir de ’angle ¢’ il est possible de trouver

@, Si la ligne K; et I’enveloppe de rupture passent par ’origine, la cohésion du sol est égale a

zéro.
A
%
) o= Ky
s _ T} v
2 C
z 'D
[ I
3 % !
v \ |
AR
L
\
-
v
v
a —
(0] gy = 0'3 o g, = O'| g, 0'.ou p‘
|« (Ao |

Figure 2- 11 Enveloppe de Mohr et ligne de rupture Ks (figure tirée de Das, 2006)

La relation pour trouver 1’angle de frottement interne,®’, a partir de 1’angle de la ligne de rupture,

y’, est:

¢' =sin"I(tany ") [2-8]

La courbe d’état limite pour les résidus miniers a été estimée a partir de 1’état de contraintes a la

rupture et de I’indice des vides obtenus des essais statiques.
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2.4.4.2 Essais triaxiaux cycliques

Les essais triaxiaux cycliques non drainés ont été effectués a charge contrélée en suivant la
norme ASTM 5311-92 et en utilisant le protocole de laboratoire de Poncelet (2012) pour la
préparation des échantillons. La valeur de la charge est déterminée pour le rapport des contraintes

cycliques (CSR) que I’on désire appliquer sur 1’échantillon.

Le rapport des contraintes cycliques,CSR, selon la norme ASTM est déterminé par :

CSR = —22_ [2-9]
2%0'3

Les forces de compression et d’extension sont calculées a partir d’un rapport des contraintes

cycliques donné :

_ F
Op = 2
|Fel = F, =2%0'3%xCSR x A, [2-10]
ou Fe Force au pic en extension,
Fe Force au pic en compression,
0’3 Contrainte effective de confinement,
CSR Rapport de contraintes cycliques, et

Ac Aire de I’échantillon aprés consolidation.
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L’expression mentionnée ci-dessus est seulement valide dans le cas d’une consolidation isotrope.
Pour une consolidation anisotrope, il faut tenir compte du rapport de contraintes. La valeur de Kq
peut étre obtenue a partir de 1’équation de Jaky (1944) (Das, 2006):

Ky =1—sin¢’ [2-11]
et Ky =22 [2-12]
arq
On peut utiliser aussi le rapport suivant :
K, = 0,1 [2-13]
03
Pour une consolidation anisotrope :
— 0'1—0's Kcxa';—0's (K.—1)a’, [2-14]
st 2 2 2
, 01 +20'; Kcxo'j+205 (K.+2)d', [2-15]
o= T3 T 3 T 3
ou Tot Cisaillement statique initial dans un plan de 45°, et
oo Contrainte moyenne effective

La figure 2-12 montre le cercle de Mohr & 1’état initial et lors du cisaillement cyclique en
condition anisotrope.
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Figure 2- 12 Etats de contraintes initial et lors du cisaillement a) 1’état initial b) lors du

cisaillement cyclique
(figure adaptée de Ansejo, 2010)

De la figure 2-12, le cisaillement maximal et minimal sont:

KC*OJ3+O-D_O-’3 O'D

Teycmax = 2 =T + 7
K.*xa'y—op—o0's Op

Teyemin = ) =Tst — >
Op

Teye = Teyemax — Tst = Tse — Teyemin =

CSR = =2

alg

[2-16]

[2-17]

[2-18]

[2-19]
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Le rapport des contraintes cycliques (CSR) est déterminé par :

3+0p [2-20]
CSR =
2*x0'3% (K, +2)

F| = F = (K. +2)*x2%0'3%CSR * A, [2-21]
3

L’expression ci-dessus est valide dans le cas d’une consolidation isotrope (K.=1) et anisotrope
(Ke#D).

Pour évaluer I’influence de la fréquence de charge sur la résistance a la liquéfaction, des essais a
des fréquences de charge de 0.2, 1 et 2 Hz ont été realisés a une pression de confinement de 100
kPa.

Comme il a été mentionné dans le chapitre 1, avec les essais cycliques, on peut évaluer la

résistance a la liquéfaction principalement a partir du nombre de cycles requis pour atteindre :

a) Un niveau d’amplitude de déformations déterminee.

b) Un rapport de pression interstitielle r, égal a 1’unité.

Dans cette recherche, 1’évaluation de la résistance dynamique est faite grace aux criteres établis
par Poncelet (2012):

a) Une deformation égale a 0.5 %,
b) Une perte substantielle de résistance de 1’échantillon pendant plusieurs cycles, et

¢) Un rapport r,=1.0.
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De toute facon dans les chapitres 3 et 4, on fera une évaluation de la pertinence de I'adoption de
ces criteres en comparaison avec les critéres du National Research Council (NRC, 1985).

Pour évaluer le rapport de résistance cyclique (CRR), on doit faire plusieurs essais a une méme
pression de confinement avec une variation du rapport des contraintes cycliques (CSR). Idriss et

Boulanger (2006) donnent I’expression suivante pour évaluer le rapport de résistance cyclique :

CRR=Ay+N7b [2-22]

ou Ap et b sont des parametres caractéristiques du matériau et sont obtenus par régression des
données expérimentales, et N est le nombre de cycles. Le paramétre Ag est 1’équivalent du CRR
pour un cycle de charge et varie en fonction de différents parametres du sol comme [I’indice de
densité, la méthode de déposition, le vieillissement et la surconsolidation. Le parametre b est la
pente de la ligne CRR versus N dans un schéma log-log, ce parametre relie donc le CRR a
I’influence de ’amplitude de la contrainte de cisaillement cyclique. Le parametre b peut prendre

une valeur de 0.34 pour un sable propre et de 0.14 pour une argile (Idriss et Boulanger, 2008).

2.4.4.3 Essais postcycliques

L’essai postcyclique consiste a faire un essai de cisaillement drainé ou non drainé, apres la
réalisation d’un essai cyclique, en suivant la méme procédure que pour les essais statiques. Le
niveau de confinement et les conditions initiales sont considérés étre les mémes que dans 1’essai

cyclique.

Pour les essais postcycliques, on veut évaluer la résistance au cisaillement normalisée par la

pression de confinement, Sy pc /6 vc.
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2.4.5 Détermination de I’indice des vides

Comme on a travaillé avec des degrés de saturation élevés ( B >0.99), on assume une condition

saturée S,=1. La détermination de 1’indice des vides se fait a la fin de 1’essai avec 1’estimation de
la teneur en eau finale et de la densité relative des grains dans le cas des essais non drainés. Dans
le cas des essais drainés, on ajoute le volume d’ecau mesuré dans la burette a la masse d’eau

finale.

2.5 Programme d’essais

Le programme d’essais a été fait afin de déterminer les propriétés géotechniques et la résistance a
la liquéfaction et postcyclique des résidus miniers.

2.5.1 Essais statiques

Le but des essais statiques était de trouver les parametres de résistance et la courbe d’état limite.

On a fait six essais a différentes pressions de confinement (tableau 2-6).

Tableau 2- 6 Programmation des essais statiques

Pression de
Essai )
confinement, o3 (kPa)
1 55
2 100
3 200
4 300
5 400

6 700




2.5.2 Essais cycliques

Comme il a été mentionné au chapitre 1, la résistance a la liquéfaction est influencée par
plusieurs parametres. Dans cette recherche, on a évalué la variation de la pression de

confinement, la variation de la frequence de charge a 0.2 Hz, 1 Hz et 2 Hz et la consolidation

anisotrope a K;=0.4.

Evaluation de I’effet de la pression de confinement

Tableau 2- 7 Programmation des essais cycliques pour 1’évaluation de I’influence de la pression

de confinement

Pression de )

coat | Contrement | (58| G |
1 | TX-100-1-01 100 0.075 1 1
2 | TX-100-1-02 100 0.1 1 1
3 | TX-100-1-03 100 0.125 1 1
4 | TX-100-1-04 100 0.15 1 1
5 | TX-100-1-05 100 0.17 1 1
6 | TX-100-1-06 100 0.2 1 1
8 | TX-200-1-01 200 0.1 1 1
9 | TX-200-1-02 200 0.125 1 1
10 | TX-200-1-03 200 0.15 1 1
11 | TX-200-1-04 200 0.17 1 1
12 | TX-200-1-05 200 0.2 1 1
13 | TX-400-1-01 400 0.075 1 1
14 | TX-400-1-02 400 0.1 1 1
15 | TX-400-1-03 400 0.125 1 1
16 | TX-400-1-04 400 0.15 1 1
17 | TX-400-1-05 400 0.2 1 1




Evaluation de I’influence de la fréquence de charge

Tableau 2- 8 Programmation des essais cycliques pour 1’évaluation de I’influence de la

fréquence de charge

sai | (SR, | Contoment | Frimwencede |
(kPa)

18 | TX-100-2-01 0.1 100 2 1
19 | TX-100-2-02 0.125 100 2 1
20 [ TX-100-2-03 0.15 100 2 1
21 | TX-100-2-04 0.17 100 2 1
22 | TX-200-0.2-01 0.1 100 0.2 1
23 | TX-200-0.2-02 [ 0.125 100 0.2 1
24 | TX-200-0.2-03 0.15 100 0.2 1
25 | TX-200-0.2-04 0.17 100 0.2 1

Evaluation de I’anisotropie

88

Tableau 2- 9 Programmation des essais cycliques pour 1’évaluation de I’effet de 1’anisotropie

s SR, | Continemen: | Friaencede |
(kPa)

26 | TX-100-K;-1-01 | 0.125 100 1 0.4
27 | TX-100-K;-1-02 0.15 100 1 0.4
28 | TX-100-K;-1-03 0.17 100 1 0.4
29 | TX-100-K;-1-04 0.2 100 1 0.4
30 | TX-200-K;-1-01 [ 0.075 200 1 0.4
31 | TX-200-K;-1-02 0.125 200 1 0.4
32 | TX-200-K;-1-03 0.15 200 1 0.4
33 | TX-200-K;-1-04 0.17 200 1 0.4
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CHAPITRE 3 RESULTATS EXPERIMENTAUX
Ce chapitre présente les résultats obtenus lors des essais triaxiaux non drainés en compression
statique et cyclique.
3.1 Essais triaxiaux en compression non drainés

Les essais triaxiaux non drainés en compression statique permettent d’évaluer les parameétres de
résistance de Mohr-Coulomb, la ligne d’état limite, mais aussi les différents états des residus

miniers lors du cisaillement.

3.1.1 Résultats des essais en compression statique

Les conditions des échantillons aprés consolidation sont présentées au tableau 3-1. Tous les
échantillons qui ont été soumis a la compression statique étaient consolidés isotropiquement.

Tableau 3- 1 Condition des échantillons aprés consolidation

(essais triaxiaux en compression statique)

Pression de consolidation, o (kPa) [ 55 100 200 300 400 700
Teneur en eau, w (%) 26.56 | 25.79 | 24.84 | 24.65 | 24.68 | 23.19
Indice des vides, e 0.72 | 0.70 | 0.68 | 0.67 | 0.67 | 0.63
Porosité, n 042 | 041 | 040 | 040 | 040 | 0.39
Indice de densité relative, I (%) 83 85 87 88 88 91
Parameétre de Skempton, B 1.00 | 1.00 | 1.00 | 1.00 [ 1.00 | 1.00

L’indice des vides des échantillons au debut de la consolidation était similaire; lors de la
consolidation, il diminue. Au tableau 3-1, I’indice de vides diminue a mesure que la pression de
confinement augmente, passant de 0.72 pour une pression de consolidation de 55kPa a 0.63 pour
une pression de consolidation de 700kPa. On remarque que pour la méthode de préparation

utilisée, une faible pression de consolidation donne un indice de densité déja élevé.
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L’évolution de la contrainte déviatorique, op, en fonction de la déformation axiale, ¢, des

échantillons (figure 3-1) montre un comportement élastoplastique. Au début du chargement
(déformation controlée) et pour de faibles niveaux de déformation (£<0.5%), il y a une
augmentation rapide de la résistance (contrainte deviatorique) et le comportement est élastique.
Lorsque le niveau de déformation augmente, il y a une augmentation de la résistance, mais a un
taux beaucoup plus lent, jusqu’a atteindre une résistance maximale pour de grandes déformations
(e=10 % a 17 %).

Le module tangent initial E; et le module sécant (& 50 % op max) augmentent en fonction de la

pression de confinement. Des valeurs de 19MPa, 38MPa, 80MPa, 75MPa, 107MPa et 111MPa
pour le module tangent initial et de 1.34MPa, 2.65MPa, 4.81MPa, 7.14MPa, 18.62MPa et

26.66MPa pour le module sécant ont été trouvées en fonction de la pression de confinement.

1000
c'.—55kPa
c'.—100kPa
800 o',—200kPa
o', 300kPa
o', 400kPa
—~ 600 o'~ 700kPa
D(\z Etat limite
x Transformation
\E, de phase (TP)
© 400
200
0 T

20

o7
€/0

Figure 3- 1 Evolution de la contrainte déviatorique, op versus la déformation axiale, .

La résistance des échantillons augmente avec I’augmentation de la pression de consolidation. Cet
aspect est trés marqué, surtout dans la partie élastique des échantillons ou la résistance de
I’échantillon a une pression de consolidation de 400 kPa, est deux fois plus élevée que celle

associee a une pression de consolidation de 200 kPa et ainsi de suite. Les échantillons soumis a
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une pression de consolidation de 100 kPa et de 200 kPa et ainsi que ceux ayant une pression de
consolidation de 300 kPa et 400 kPa présentent presque la méme résistance maximale.

L’évolution de la pression interstitielle (figure 3-2) montre qu’au début du cisaillement tous les
échantillons présentent une augmentation de la pression interstitielle (tendance a la contraction du
résidu) jusqu’a atteindre une valeur maximale associée a des déformations de 0.5 & 1.5 %. Puis, la
pression interstitielle diminue (tendance a la dilatation du résidu). Ce comportement est typique

des sols moyennement denses et denses (Holtz et Kovacs, 1981 et Mitchell et Soga, 2005).

500
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400 | / \ — o', —100kPa |
i / ~—g &',—200kPa
350 — &', —300kPa ]
] / --- o';—400kPa
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Figure 3- 2 Evolution de la pression interstitielle u versus la déformation axiale &

La transformation de phase, comme nous I’avons vu dans le chapitre 1 peut étre identifiée a partir
de ce diagramme (points rondes sur la figure 3-2) qui nous sert a délimiter le comportement
contractant et dilatant des échantillons. On remarque, aussi, que 1’échantillon présentant le plus

de dilatance est celui avec une pression de confinement de 100 kPa. Le rapport d’exces de la

pression interstitielle (r,==Au/0’;) montre qu’approximativement, & un rapport r, égal a 70 %, les

résidus commencent a présenter un comportement dilatant (figure 3-3).
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Figure 3- 3 Evolution du rapport de la pression interstitielle r, versus la déformation axiale &

L’évolution des contraintes principales effectives, ¢’; et o’3, (figures 3-4 et 3-5) montre
I’influence de 1’augmentation ou de la diminution de la pression interstitielle. La valeur de la
contrainte effective principale majeure, ¢’;, diminue par rapport a sa valeur initiale quand le
comportement de 1’échantillon est contractant et atteint une valeur minimale lorsque la pression
interstitielle est maximale. La valeur de cette contrainte augmente graduellement lors que la

pression interstitielle diminue et atteint des valeurs plus importantes qu’au début du chargement.
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Figure 3- 4 Evolution de la contrainte principale 6’1 versus la déformation axiale &
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Figure 3- 5 Evolution de la contrainte principale 6’3 versus la déformation axiale €

La contrainte effective principale mineure, 6’3, présente un comportement similaire a celui de la
contrainte effective principale majeure, o’;, soit une diminution de la contrainte avec
I’augmentation de la pression interstitielle et inversement. La valeur de la contrainte effective
principale mineure ne dépasse pas sa valeur initiale, sauf si I’échantillon présente une pression
interstitielle négative comme dans le cas de 1’échantillon soumis a une pression de confinement
de 100kPa.

3.1.2 Evaluation de résultats

Les cheminements de contraintes (figure 3-6) montrent qu’au début du chargement, la contrainte
effective moyenne, p’, reste presque constante avec 1’augmentation de la contrainte de
cisaillement, q, et ce jusqu’a un rapport de contraintes (q/p’) de 0.069. Alors la contrainte
effective moyenne commence a diminuer avec I’augmentation de la contrainte de cisaillement
(tendance a la contraction). La contrainte effective moyenne atteint un minimum, puis augmente
conjointement avec la contrainte de cisaillement (tendance a la dilatation). A un moment donné,
la contrainte effective moyenne augmente a une vitesse constante jusqu’atteindre la valeur de la

résistance maximale. En identifiant le point ou 1’échantillon passe du comportement contractant a
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dilatant (transformation de phase), pour chacun des cheminements de contraintes, et en reliant ces
points, on obtient la ligne de transformation de phase. Si on trace une ligne reliant tous les
chemins au moment ou la vitesse de 1’augmentation de la contrainte effective moyenne est
constante, on remarque que tous les échantillons sont quasiment alignés sur la ligne K. Cette

ligne est la ligne de rupture qui rejoint aussi les états limites du résidu.

A partir de la ligne Ky, on obtient I’angle, y’, évalué a 30.75°. Cet angle, aussi appelé angle de
frottement a volume constant, permet d’obtenir 1’angle de frottement interne du sol, ¢, avec la
relation que nous avons vu dans le chapitre 2. Lorsque la cohésion est nulle, cette ligne de rupture

passe par 1’origine du diagramme des cheminements des contraintes, on note :

¢’ = sin"!(tan 30.9) [4-1]
¢’ = 36.8°
500 |
4 — 55kPa  --- 400kPa ,
v
400 —| — 100kPa — 700kPa K
----- 200kPa = Ligne K;
— 300kPa — Ligne TP 4
_. 300 — ‘
T TP
< 7 7~
=
< 200 ~
4//
100 —
4 1\)
0 I | I I I
0 200 400 600 800
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Figure 3- 6 Cheminement de contraintes

Avec I’angle de frottement interne du sol, on peut évaluer le coefficient des terres au repos Ky a
’aide de 1’équation de Jacky (Das, 2006).

K, =1 —sin36.8 [4-2]

K, = 0.41
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Dans le diagramme du cheminement des contraintes, il est possible de tracer la ligne de
transformation de phase et d’en évaluer son angle : y=27°.

A partir du diagramme contrainte-déformation (figure 3-1), nous avons pu déterminer 1’état limite
du sol pour chaque contrainte de consolidation. Avec cette valeur, et connaissant I’indice des
vides de chaque échantillon, nous avons tracé la courbe d’état limite sur un schéma p’- e
(figure 3-7).

Nous avons vu, au chapitre 1, que la courbe d’état limite sert a délimiter la zone du
comportement contractant et dilatant d’un sol. L’état initial des échantillons se trouvant en
dessous de la ligne d’état limite, leur comportement dilatant est prévisible. Aussi, il est important
de remarquer a la figure 3-7 qu’avec I’augmentation de la pression de confinement, 1’état initial
du sol est plus proche de I’état limite (exception faite des tests réalisés a une pression de
confinement de 100 kPa).
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0.68 - ' \\
o - v v @ :i\
0.66
. Dilatant
0.64
- SR
0.62 \\\
0.60 T —
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Figure 3- 7 Courbe d’état limite du résidu minier
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3.2 Essais triaxiaux cycliques

Pour déterminer la résistance cyclique des échantillons, une analyse des parameétres de la

déformation axiale, €, du rapport de la pression interstitielle, r,, et du déviateur, op, a été faite.

L’effet de I’application d’une contrainte axiale deviatorique cyclique sur un échantillon consolidé
isotropiquement est le développement de contraintes de cisaillement positives et négatives

(réversibilité des contraintes en cisaillement). Alors, pour les essais consolidés isotropiquement,

ona: Tg= 0, et Teye=T deviateur=—" %D Dans les échantillons consolidés anisotropiquement, il y a

01—

203). Ainsi, I’application d’une

des contraintes de cisaillement initiales statiques (7=

contrainte deviatorique cyclique (T gsviateur=" "?D) inferieur au cisaillement statique initial (7) ne

cause pas de changement de signe de la contrainte en cisaillement (T cyc=Tst T déviateur ) -

3.2.1 Critére d’évaluation de la résistance cyclique

L’évaluation de I’initiation de la liquéfaction dans la littérature est faite a partir d’une amplitude
simple de déformation de 2.5 % ou de 5 %, ou du rapport d’exces de la pression interstitielle, r,
¢égal a I’unité. Cependant, comme on le verra dans les figures suivantes et aussi en raison de
certaines limites techniques de la presse (expliqué au chapitre 4), le critére d’amplitude de
déformation de 2.5% ne semble pas étre approprié pour 1’évaluation de I’initiation de la
liquéfaction étant donné, que dans les figures suivantes, la chute de résistance dans 1’échantillon

se produit & une déformation axiale proche de 0.5 %.

L’identification de I’initiation de la liquéfaction a partir du rapport r, égal a 1’unité, dans les
résidus miniers, n’est pas la maniere la plus adéquate a utiliser compte tenu des figures
précédentes et de 1’étude au laboratoire de James et al., (2011). Ce dernier mentionne que
I’évaluation de I’initiation de liquéfaction toujours a été faite pour un parametre de déformation
qui se développe avant que le rapport r,=1.0. On peut également observer cette tendance dans les

essais réalisés par Wijewickreme et al., (2005).

Alors, les critéres déeveloppés dans le protocole de Poncelet (2012), mentionnés au chapitre 2 et
identifiés dans les figures suivantes par des lignes pointillées et discontinues, seront adoptés pour
I’évaluation de Iinitiation de la liquéfaction. Etant donné que quand ces critéres sont placés sur

les résultats obtenus, ils identifient correctement le cycle ou I’échantillon commence a avoir un
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comportement instable. Cependant, dans les essais sans charge réversible, le critere de perte de
résistance ne semble pas étre approprié.

La section suivante présente les analyses des essais cycliques triaxiaux représentatifs. Les

résultats détaillés de tous les essais sont présentés dans 1’annexe 6.

3.2.2 Essais sur les échantillons consolidés isotropiquement (K;=1.0)

On a eu deux types de réponse, du point de vue de la résistance des échantillons consolidés
isotropiquement. Certains échantillons ont expérimenté une importante perte de résistance tandis
que d’autres en ont expérimenté une perte modérée. L’analyse détaillée d’un essai qui a eu une
importante perte de résistance sera faite avec 1’essai TX-400-1-04 et I’analyse détaillée d’un essai

qui a eu une légére perte de résistance sera faite avec 1’essai TX-200-1-03.
Les propriétés des échantillons avant et apres consolidation sont présentées dans le tableau 3-2.

Tableau 3- 2 Parametres du sol, des essais consolidés isotropiquement

TX-400-1-04 TX-200-1-03
Essai Avant Aprés Avant Aprés
consolidation | consolidation | consolidation | consolidation
w (%) 36.87 24.39 36.45 25.08
e 1.01 0.67 1.01 0.68
n 0.5 0.4 0.5 0.4
Id 52 89 52 87
B - 0.99 - 1.02
c'3 (kPa) - 400 - 200
Kc - 1 - 1

Au tableau 3-2, on remarque I’influence de la consolidation isotrope sur la diminution de I’indice
des vides des échantillons, passant respectivement pour les essais TX-400-1-04 et TX-2001-03 de
1.01 a4 0.67 et 0.68. Si on place les parametres sur la figure 3-7, ils se trouvent au-dessous de la
ligne d’état limite, donc le comportement attendu face au cisaillement statique sera un

comportement dilatant.
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Essai TX-400-1-04

Pour I’essai TX-400-1-04, les conditions imposeées étaient les suivantes: une contrainte de
consolidation (confinement) de 400 kPa, un rapport de contrainte cyclique de 0.15 et une
fréquence de charge de 1 Hz.

La figure 3-8 montre la contrainte déviatorique. Par rapport aux conditions imposées
(CSR=0.15), la contrainte deviatorique doit avoir une valeur moyenne de 120 kPa. Pour les deux
premiers cycles, la valeur est inférieure a celle désirée. Au troisieme cycle, le déviateur est ajusté
en compression, mais en extension il est encore un peu au-dessous de la valeur désirée. A partir

du quatrieme cycle, le déviateur atteint la valeur désirée.

A partir du treizieme cycle (ligne pointillée), il y a une diminution rapide de la résistance de
I’échantillon. Cette diminution continue jusqu’a atteindre une valeur minimale de résistance

(20 % de la valeur demandée) qui reste relativement constante a partir du dix-huitiéme cycle.
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Figure 3- 8 Contrainte déviatorique appliquée a 1’essai TX-400-1-04

La figure 3-9 montre que I’amplitude de la déformation axiale est faible dés le début de 1’essai
jusqu’au treiziéme cycle. A partir du quatorziéme cycle, I’amplitude de la déformation

commence a augmenter graduellement pour atteindre une valeur de 2.5 % au vingt-deuxieme
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cycle de charge. Les valeurs absolues de la déformation au treizieme et vingt-deuxiéme cycle
sont de 0.4 % et 5.5 % respectivement.

Deformation axiale ¢ (%)
N
1
i
—

0 5 10 15 20 25
Nombre de cycles, N

Figure 3- 9 Déformation axiale de 1’échantillon de I’essai TX-400-1-04

L’identification de la déformation qui donne I’initiation de la liquéfaction, en relation au critere
établi par Poncelet (2012) (0.5 % de déformation axiale), se présente au quatorziéme cycle de
charge (ligne discontinue). L’évaluation de ’initiation de la liquéfaction du critére de 0.5 % de la
déformation (14 cycles) sur le schéma de la contrainte déviatorique refléte de pres le cycle ou

I’échantillon commence a montrer la perte de résistance (13 cycles).

La figure 3-10 montre que dans chaque cycle de charge, il y a une augmentation et une
diminution de la pression interstitielle, mais la tendance générale de celle-ci augmente. Au vingt-
deuxieme cycle, le rapport de la pression interstitielle, ry, atteint une valeur de 0.9. Apres le dix-
septiéme cycle, on remarque qu’il y a une diminution de 1I’amplitude de la pression interstitielle,

c’est le cycle ou le déviateur commence a étre constant dans sa valeur minimale.
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Figure 3- 10 Variation de la pression interstitielle de 1’essai TX-400-1-04

Au quatorzieme cycle (ligne discontinue), la valeur du rapport de la pression interstitielle est
égale a 0.77. L’identification du cycle ou le rapport r, est égal a I’unité n’est pas applicable pour
cet essai. Cependant, comme décrit précédemment, pour les figures 3-8 et 3-9, I’utilisation des
critéres établis permet de déterminer que I’initiation de la liquéfaction s’est produite avant le dix-

septieme cycle de charge.

La figure 3-11 montre le cheminement des contraintes suivi par 1’échantillon. Le chemin se
déplace vers la gauche (diminution de p’). Cela est d0 a I’augmentation de la pression
interstitielle. On remarque qu’a la quinzieme boucle, le chemin est tout pres de toucher la ligne
de transformation de phase, mais au cycle suivant de charge, 1’échantillon perd sa résistance et
I’amplitude de la boucle diminue. Alors, 1’échantillon n’arrive pas a toucher la ligne de
transformation de phase et la ligne de rupture. On pourrait conclure que 1’échantillon reste dans la

zone contractante tout au long du cisaillement.
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Figure 3- 11 Cheminement de contraintes, essai TX-400-1-04

3.2.2.2 Essai TX-200-1-03

Les conditions imposées au cours de 1’essai TX-200-1-03 étaient les suivantes: une contrainte de
confinement de 200 kPa, un rapport de contraintes cycliques de 0.15 et une fréquence de charge
de 1 Hz. La réponse pour cet échantillon est similaire a celle obtenue lors des essais précédents,

cependant elle présente quelques différences importantes qui sont présentées ci-dessous.

La figure 3-12 montre le signal de la contrainte déviatorique. Par rapport aux conditions imposées
(CSR=0.15), la contrainte déviatorique doit avoir une valeur moyenne de 60 kPa. Pour les deux
premiers cycles, cette valeur est inférieure a celle désirée. Au troisieme cycle, le déviateur est
supérieur a cette valeur moyenne lors de la compression, mais en extension, il est encore
légérement en dessous de la valeur désirée. A partir du dixiéme cycle, le déviateur atteint la

valeur demandée.

A partir du vingt-deuxiéme cycle (ligne pointillée), il y a une diminution de la résistance de
I’échantillon. Cette diminution continue jusqu’a atteindre une valeur minimale de résistance
(40 % de la valeur demandée) qui reste relativement constante a partir du trentieme cycle. La
diminution de la résistance de I’échantillon a été moins sévére que dans 1’échantillon analysé

précédemment.
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Figure 3- 12 Contrainte déviatorique appliquée de 1’essai TX-200-1-03

La figure 3-13 montre que I’amplitude de la déformation axiale est faible dés le début de 1’essai
jusqu’au vingt-et-uniéme cycle. A partir du vingt-deuxiéme cycle, I’amplitude de la déformation
commence a augmenter graduellement pour atteindre une valeur de 1.0 % au trente-cinquiéme
cycle de charge. La valeur absolue de la déformation au vingt-et-uniéme et trente-cinquieme
cycle est de 0.25 % et 3.2 % respectivement.
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Figure 3- 13 Déformation axiale de 1’échantillon de I’essai TX-200-1-03
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Le critere établi par Poncelet (2012) (0.5 % de deformation axiale) permettant d’identifier
I’initiation de la liquéfaction est atteint au vingt-cinquieme cycle de charge (ligne discontinue).

L’évaluation de Dinitiation de la liquéfaction selon le critére de 0.5 % de la déformation, 25°™
cycle, est proche du cycle ou I’échantillon commence & montrer la perte de résistance (22"

cycle).

La figure 3-14 montre un comportement similaire a I'échantillon précédent ou a chaque cycle de
charge, il y a une augmentation et une diminution de la pression interstitielle avec une
augmentation globale de celle-ci. Au trente-cinquiéme cycle, le rapport de la pression
interstitielle, r,, atteint une valeur de 0.98. Apres le vingt-sixiéme cycle, on remarque qu’il y a
une diminution de I’amplitude de la pression interstiticlle, cycle ou le déviateur commence a
diminuer en valeur. Comme la perte de résistance est légére, la diminution de 1’amplitude de la

pression interstitielle est moins marquée.
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Figure 3- 14 Variation de la pression interstitielle de 1’essai TX-200-1-03

Au vingt-cinquiéme cycle, la valeur du rapport de la pression interstitielle est égale a 0.89.
L’identification du cycle ou le rapport ry est égal a I’unité pourrait étre évaluée comme étant le
trente-cinquiéme cycle pour cet essai. Cependant, comme il I’a été décrit précédemment, pour les
figures 3-12 et 3-13 et selon les critéres établis, I’initiation de la liquéfaction se produit avant le

trente-deuxiéme cycle de charge.
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La figure 3-15 montre le cheminement des contraintes suivi par 1’échantillon. Celui-ci se déplace
vers la gauche (diminution de p’) & cause de 1’augmentation de la pression interstiticlle. On
remarque qu’a la vingt-quatriéme boucle, le chemin atteint la ligne de transformation de phase. A
ce moment, I’échantillon perd sa résistance et I’amplitude de la boucle commence a diminuer.
Néanmoins, le chemin continue vers la ligne de rupture sans expérimenter des périodes de
contrainte moyenne effective nulle ou trés petite. Quand le cheminement de contraintes traverse
la ligne de transformation de phase (24™™ cycle), la déformation commence a se développer. On
pourrait conclure que 1’échantillon se trouve au début du cisaillement dans la zone contractante,
puis se rend dans la zone dilatante. Ainsi, a chaque cycle de charge, 1’échantillon se trouve

successivement dans la zone contractante et dans la zone dilatante.
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Figure 3- 15 Cheminement de contraintes essai TX-200-1-03

Dans I’analyse des essais précédents, on a vu, dans le schéma de la contrainte déviatorique, qu’a
partir du moment ou I’échantillon devient instable, il y a une chute importante ou modérée de
résistance. Dans le cas ou la perte de résistance est substantielle, 1’échantillon reste tout le temps

dans la zone contractante. Alors, le comportement pourrait étre associé a liquéfaction. Dans le cas
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ou la perte de résistance est légere, le comportement pourrait étre associé a la mobilité cyclique.
Dans les schémas du cheminement des contraintes des échantillons, ou la résistance ne chute pas
de facon considérable, I’amplitude de la boucle ne diminue pas autant et le cheminement des
contraintes atteint la ligne de transformation de phase puis la ligne de rupture sans atteindre une
contrainte nulle, malgré 1’augmentation de la pression interstitielle. Dans les schémas de

déformation et de pression interstitielle, le comportement est similaire dans les deux cas.

3.2.3 Essai sur un échantillon consolidé anisotropiquement (K;=0.4)

L’analyse détaillée d’un essai consolidé anisotropiquement a été faite avec 1’essai TX-200-K;-1-
03. Les conditions imposées a cet échantillon étaient les suivantes: une contrainte de confinement
de 200 kPa, un rapport de contraintes cycliques de 0.15 et une fréquence de charge de 1 Hz. Pour
I’obtention d’un rapport de contraintes Ki=0.4, il faut appliquer un déviateur de 300 kPa a une

pression de confinement de 200 kPa.

Les propriétés de 1’échantillon avant et aprés consolidation sont présentées dans le tableau 3-3.

Tableau 3- 3 Parameétres du sol, essai consolidé anisotropiquement

_ TX-200-K;-1-03
Essal
Avant Apres
consolidation | consolidation

w (%) 37.68 25.40
e 1.04 0.69
n 0.51 0.41
Id 49.0 85.9
B - 1.0
o’3 (kPa) - 200
Ke - 25
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Au tableau 3-3, on remarque l’influence de I’étape de densification et de la consolidation
anisotrope de 1’échantillon, qui voit son indice des vides passé de 1.04 a 0.69. Si on place
I’échantillon sur la figure 3-7, il se trouve au-dessus de la courbe d’état limite. Donc le

comportement attendu lors d’un cisaillement statique devrait étre contractant.

La figure 3-16 montre la contrainte déviatorique. Par rapport aux conditions demandées, la
contrainte déviatorique doit avoir une valeur moyenne de 90 kPa. Dans les deux premiers cycles,
la valeur de la contrainte déviatorique est inférieure a celle désirée. A partir du quatriéme cycle,
le déviateur atteint la valeur demandée. On remarque qu’a partir du huitiéme cycle, la charge est

stable et reste relativement constante sans présenter de signes de perte de résistance.
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Figure 3- 16 Contrainte déviatorique appliquée de 1’essai TX-200-K;-1-03

La figure 3-17 montre qu’au cours des deux premiers cycles de charge, I’amplitude de la
déformation axiale est presque nulle. A partir du troisiéme cycle de charge, I’amplitude de la
déformation augmente, puis elle reste constante tout au long de ’essai avec une faible valeur de
0.15 %. La déformation axiale absolue nous montre que presque dés le début de I’essai, il y a une
augmentation continue de la déformation axiale pour atteindre une valeur de 2.7 % au trente-

septieme cycle de charge.
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Figure 3- 17 Déformation axiale de 1’essai TX-200-K;-1-03

L’identification de la déformation, qui donne I’initiation de la liquéfaction en accord au critére
établi par Poncelet (2012) (0.5 % de déformation axiale), se présente au onzieme cycle de charge
(ligne discontinue).

La figure 3-18 montre un comportement similaire aux échantillons précédents ou, avec chaque
cycle de charge, il y a une augmentation et une diminution de la pression interstitielle ainsi
qu’une augmentation générale de celle-ci. Néanmoins, on remarque que 1’amplitude est moindre
et qu’au tour du trente-et-unieme cycle, la pression interstitielle commence a se stabiliser pour

une valeur de du rapport r, égal a 0.5.

L’identification du cycle ou le rapport ry est égal a I'unité pour les essais anisotropes ne peut pas
étre faite. Cependant, d’apres les criteres établis précédemment, on peut évaluer I’initiation de la
liquéfaction avant le trente-troisieme cycle de charge. Pourtant, comme dans le cas des essais
isotropes, I’identification de I’initiation de la liquéfaction par le rapport r, égal a 1I’unité dans les

résidus miniers n’est pas le meilleur parametre a utiliser.
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Figure 3- 18 Variation de la pression interstitielle de 1’essai TX-200-K;-1-03

La figure 3-19 montre que I’échantillon ne présente pas de réversibilité de contraintes de
cisaillement et que son état initial est proche de la ligne de transformation de phase. Le
cheminement de contraintes se déplace vers la gauche (diminution p’). Cela est di a
I’augmentation de la pression interstitielle. Au troisieme cycle de charge, I’échantillon atteint la
ligne de transformation de phase et continue vers la ligne de rupture. Une fois que le
cheminement des contraintes a traversé la ligne de transformation de phase (3°™ cycle), la

déformation commence a se développer.
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Figure 3- 19 Chemin de contraintes essai TX-200-K;-1-03
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Quand le cheminement des contraintes touche la ligne de rupture, la valeur de p’ diminue
légérement et s’empilent les boucles les unes sur les autres. Grace & ce schéma, on pourrait

évaluer le moment ou se produit I’initiation de la liquéfaction, notamment grace a la ligne K.

En ce qui concerne la figure 3-17, on a vu que 1’échantillon ne montre pas de chute de résistance.
Cependant, lors d’autres essais, on a pu remarquer une trés légére chute de résistance dans
1’échantillon, par exemple lors de 1’essai TX-100-K;-1-04 (annexe 6).

3.2.4 Présentation des résultats des essais

Dans I’annexe 6 sont présentés les trois principaux schémas (contrainte déviatorique, déformation
axiale et pression interstitielle) pour chacun des essais réalisés. D une part, les essais réalisés
aprés une consolidation isotrope seront présentés, en commencant par les essais faits a une
fréquence de 1 Hz, suivis de ceux réalisés a une fréquence de 2 Hz et finalement ceux réalisés a
une fréquence de 0.2 Hz. D’autre part, les essais realisés apres une consolidation anisotrope
seront présentés. Une sous-classification sera faite en fonction de I’augmentation de la contrainte

de confinement.

3.3 Essais postcycliques

Les essais postcycliques montrent qu'on a eu deux réponses différentes lors du cisaillement

postcyclique.

La figure 3-20 montre un essai avec un comportement dilatant ou la contrainte de cisaillement
augmente de facon presque linéaire avec la déformation jusqu’a une déformation axiale de 10 %,
puis commence a se courber jusqu’a atteindre un seuil de résistance. La pression interstitielle, u,
des le début du cisaillement, commence a diminuer et se stabilise au méme moment que la

contrainte de cisaillement.

La figure 3-21 montre un essai avec un comportement contractant ou le comportement est
similaire au comportement élastoplastique d’un sol a 1’état lache : au début du chargement et pour
de faibles niveaux de déformation, il y a une augmentation de la résistance jusqu’a atteindre le
seuil du comportement élastique, puis il continue & se déformer en fonction de 1’augmentation de

la résistance, mais a un taux beaucoup plus lent jusqu’a atteindre un seuil de résistance. La
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pression interstitielle des le début du cisaillement augmente et se stabilise a des valeurs trés

proches de la contrainte de confinement.
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Figure 3-20 Essai postcyclique TXP-400-1-02,q442.
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Figure 3-21 Essai postcyclique TXP-400-1-02.

Dans les figures 3-22 et 3-23, les essais ont été regroupés selon le type de comportement qu’ils
ont eu. La figure 3-22 présente les échantillons avec un comportement dilatant et la figure 3-23

ceux avec comportement contractant.
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Figure 3-22 Cisaillement postcyclique- essais avec comportement dilatant
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Figure 3-23 Cisaillement postcyclique- essais avec comportement contractant

Les figures précédentes montrent que les essais avec un comportement dilatant développent une
résistance maximale beaucoup plus importante que ceux qui ont un comportement contractant.
Cependant, la déformation nécessaire pour atteindre le seuil de résistance est beaucoup plus
importante dans les échantillons avec un comportement dilatant qu’avec un comportement
contactant. Les échantillons de la figure 3-22 ne semblent pas grandement affectés par la pression
de confinement, tandis que dans les échantillons de la figure 3-23, la résistance tend a augmenter

lorsque la pression de confinement augmente.
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3.3.1 Evaluation du module de Young

Pour I’évaluation du module de Young postcyclique, on a fait des essais utilisant des cycles de
chargement-déchargement. Un essai en condition non drainée (figure 3-24), a une vitesse de
cisaillement de 0.001 mm/s et un essai en condition drainée (figure 3-25), & une vitesse de

cisaillement de 0.0005 mm/s ont été réalisés.

Le module a été évalué dans la derniéere boucle lors de I’essai non drainé, a E,:=22 MPa et dans le
cas non drainé, a E,.=42 MPa. L’évaluation du module de Young postcyclique a éte faite a partir
des essais cycliques TX-100-103 et TX-100-1-05 respectivement.
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Figure 3- 24 Evaluation du module de Young postcyclique non drainée
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Figure 3- 25 Evaluation du module de Young postcyclique drainée
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CHAPITRE 4 ANALYSE DES RESULTATS

Dans ce chapitre, I’ensemble des résultats est analyse en commencgant par les essais statiques,

suivis par les essais cycliques et postcycliques.

4.1 Essais statiques

En utilisant la méthode de déposition en boue selon la technique de Poncelet (2012), dans la
gamme des niveaux de pression de confinement utilises, tous les échantillons des essais statiques
ont eu un comportement général dilatant. Cela indique que la méthode de déposition utilisée

donne de niveaux de densité relative élevés associés au comportement dilatant.

A partir des essais statiques, on a obtenu une valeur de cohésion de zéro et une valeur de I’angle
interne de frottement effectif, ¢’, égal a 36.8°. L’¢évaluation de la cohésion confirme le caractére
pulvérulent des résidus. L’angle de frottement trouvé est dans I’intervalle des valeurs présentées
par Bussiére (2007), mais il est plus grand que celui trouvé par Qiu et Sego (2001) pour des
résidus miniers d’une mine d’or (tableau 1-1). Holtz et Kovacks (1991) montrent qu’un sol
naturel composé de silt non plastique (ML) devrait avoir a une densité relative de 85 % pour cet

angle de frottement, ce qui est confirmé par le caractére dense de notre résidu.

La figure 4-1 montre les courbes d’état limite et de consolidation moyenne des résidus; on peut
conclure qu’a partir de faibles niveaux de contrainte de consolidation, on a des échantillons avec
un comportement dilatant. On remarque que lorsque la contrainte de consolidation augmente

1’état limite Se rapproche de I’état initial.

Le niveau de déformation requis pour atteindre la transformation de phase (changement du
comportement de contractant a dilatant) est entre 0.5 % et 1.5 %. La plus petite déformation est
requise pour le plus bas niveau de contrainte de consolidation. A ce niveau de déformation, la
pression interstitielle est & sa valeur maximale. A partir des figures 3-1 et 3-2, on remarque que le
comportement obtenu pour les résidus miniers est caractéristique des sables moyennement denses
et denses (Holtz et Kovacs, 1991 et Mitchell et Soga, 2005).
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Figure 4- 1 Courbes moyenne d’état limite et de consolidation

Le chemin des contraintes a permis d’évaluer I’angle de la ligne de rupture, Ky, et I’angle de la
ligne de transformation de phase, qui sont de 30.8° et 27.0° respectivement. La ligne K et la
ligne de transformation de phase permettront de mieux analyser le comportement des essais

cycliques.

4.2 Essais cycliques

Les essais consolidés isotropiqguement montrent un comportement semblable de la pression
interstitielle et de la déformation axiale, indépendamment de la contrainte de consolidation et du
rapport de la contrainte cyclique appliquée. Cependant, comme on 1’a remarquée dans certains

échantillons, la perte de résistance est substantielle tandis que dans les autres, elle est modéreée.

Les essais consolidés anisotropiquement du point de vue de la charge cyclique montrent un
comportement similaire. En ce qui concerne la déformation, pour les essais a une contrainte de
consolidation de 100 kPa, elle reste constante a partir d’un nombre déterminable de cycles, tandis
que dans les essais a une contrainte de consolidation de 200 kPa, la déformation augmente
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toujours de fagcon continue a chaque cycle de charge. La pression interstitielle, pour les essais
réalisés a une contrainte de consolidation de 100kPa, se stabilise autour de 80 - 90 kPa tandis que
pour les essais réalisés a une contrainte de consolidation de 200 kPa, elle se stabilise autour de
100 kPa. Le critere de perte de résistance peut étre inapproprié pour 1’évaluation de I’initiation de

la liquéfaction, car I’identification de ce point n’est pas claire.

Le comportement observé des essais cycliques montre clairement qu’a partir du cycle ou
I’instabilit¢é commence, il y a une augmentation graduelle de la déformation et une perte de
résistance dans les échantillons. Cette perte de resistance est associée a [I’initiation de la
liquéfaction ou a la mobilité cyclique; par convenance le terme « liquéfaction» sera employé pour
les deux types de comportement. A chaque cycle de charge, la valeur de la pression interstitielle
oscille, mais tend globalement a augmenter. La valeur du rapport r, au moment ou la liquéfaction
a été déterminée a toujours été inférieure a 1’'unité. Cependant, on remarque que plus le nombre
de cycles nécessaire pour initier la liquéfaction est grand, plus grand est le rapport r,, sauf dans
les essais réalisés a une fréquence de charge de 0.2 Hz ou tous les échantillons ont eu un rapport
r, similaire au moment de la liquéfaction. Ce fait peut étre associé a la faible perméabilité des
résidus miniers. Les valeurs obtenues du rapport r, au moment de la liquéfaction sont similaires a
ceux obtenus par James et al., (2011) dans des essais cycliques en cisaillement simple. Dans les
essais isotropes, ou on a laissé le chargement cyclique durant plusieurs cycles supplémentaires, le
rapport de pression interstitielle r, peut prendre, de maniére transitoire, une valeur égale a 1’unité.
Ce comportement est typique des charges de cisaillement réversibles (figure 1-26a). Dans les
essais anisotropes, il y a une stabilisation de la pression interstitielle indépendamment du nombre
de cycles de chargement. Le rapport de la pression interstitielle r, n’arrive pas a prendre une
valeur égale a I’unité. Ce comportement est typique des charges de cisaillement sans réversibilité
(figure 1-26¢ et Chien et al., 2002).

En ce qui concerne le comportement de la résistance, comme on 1’a remarqué dans le chapitre 3,
il y a des essais consolidés de fagon isotrope qui présentent une perte de resistance plus marquée
que d’autres, tandis que dans les essais consolidés de facon anisotrope on n’observe pas de perte
de résistance importante. Cette différence peut étre associée au fait que les échantillons
consolidés de facon anisotrope, aprés quelques cycles de chargement, se rendent dans la zone
dilatante, ainsi qu’a D’effet du cisaillement statique initial induit (pas de réversibilité de

contraintes). Alors que les échantillons consolidés de fagon isotrope qui ont une perte de
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résistance élevée, 1’instabilité de 1’échantillon se produit avant que 1’échantillon ne puisse
atteindre la zone dilatante. Il reste dans la zone contractante, contrairement a ceux qui ont une
perte de résistance moins élevée, qui atteignent la zone dilatante, puis qui deviennent instables

(annexe 06).

Kramer (1996) associe la liquéfaction (flow liquéfaction) a une déformation excessive couplée a
une perte de résistance dans les sols contractants et la mobilité cyclique a une déformation limitée
couplée a une perte de résistance limitée dans de sols dilatants. Pourtant, le comportement des
échantillons isotropes, du point de vue de la contrainte déviatorique, montre que certains

échantillons développent la liquéfaction et d’autres la mobilité cyclique.

Comme il I’a été décrit précédemment, le comportement des échantillons, du point de vue de la
déformation, est un comportement lié a la mobilité cyclique (augmentation graduelle de la
déformation). De plus, la déformation est influencée par le mode de chargement de la presse,
parce que lorsque I’échantillon perd sa résistance, la presse n’est pas capable d’appliquer une
charge supérieure a que celle que 1’échantillon posséde. La presse ajuste donc le signal de force a
la résistance que 1’échantillon peut offrir, ce qui influence la mesure de la déformation de telle
facon que la lecture de la déformation est plus petite que celle attendue, et ce, a cause de la

diminution de I’amplitude du chargement.

Dans les essais pour lesquels on observe une chute de résistance importante, on peut concevoir
qu’il existe une ligne similaire & la ligne d’initiation de la liquéfaction (FLS), qui déterminerait la
limite a laquelle la liquéfaction débute, c’est-a-dire une limite, qui une fois atteinte, ne permettrait
pas au déviateur de maintenir sa valeur (liquéfaction). Cependant, pour tous les échantillons, il
n’existe pas une ligne unique. Alarcon-Guzman et al., (1988) mentionnent que I’initiation de la

liquéfaction ne se produit généralement pas sur la FLS.

Alors, d’apres tout ce qui a été mentionné précedemment, le comportement des échantillons lors
des essais de cisaillement cyclique et subissant une perte significative de résistance seront classés
comme liquéfiés (flow liquéfaction). Les échantillons qui subissent une perte modérée de

résistance seront classés comme ayant un phénomene de mobilité cyclique.

La figure 4-2 montre la courbe de consolidation moyenne, la courbe d’état limite et 1’état initial
de chaque échantillon soumis au cisaillement cycliqgue. Comme il a été décrit dans le chapitre 1,

la zone au-dessus de la ligne de 1’état limite est associée au comportement contractant et donc a
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des échantillons susceptibles a la liquéfaction et la zone au-dessous de la ligne de 1’état limite est
associee au comportement dilatant et donc des échantillons susceptibles & la mobilité cyclique.
Sur la figure, les états initiaux des essais sont montrés selon le type de comportement
(liquéfaction ou mobilité cyclique) : les essais consolidés de facon isotrope avec liquéfaction sont
représentés par un cercle vide, ceux avec mobilité cyclique sont représentés par un cercle plein,
les essais consolidés de facon anisotrope, qui ont tous subi la mobilité cyclique, sont représentés
par un triangle inversé. La figure montre que la plupart des essais qui ont subi la liquéfaction
(flow liquéfaction) se trouvent au-dessous de la ligne d’état limite et qu’il y a quelques essais qui
ont subi la mobilité cyclique et qui se trouvent au-dessus de la ligne d’état limite, ce qui contredit

les faits de la littérature précédents.
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Figure 4- 2 Relation entre état initial et état limite des essais cycliques

Pour réaliser une évaluation correcte de la résistance cyclique, il faut établir le rapport des
contraintes cycliques réel pour chaque essai. Les parameétres impliqués dans 1’estimation du CSR
selon 1’équation 2-20 sont: (i) la contrainte de consolidation, (ii) I’amplitude de chargement

cyclique, et (iii) I’aire de 1’échantillon.
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1) La contrainte de consolidation effective est prise lors de la derniere lecture faite au

cours de I’étape de confinement.

i) L’amplitude de charge effective est calculée a 1’aide de 1’amplitude de charge a
partir du troisiéme cycle de charge jusqu’au cycle ou la liquéfaction (ou la
mobilité cyclique) a été évaluée. Si la liquéfaction (ou la mobilité cyclique) se
produit au cours des trois premiers cycles, une moyenne des chargements

appliqueés sera faite.

iii) L’aire effective de 1’échantillon est obtenue lors du calcul de 1’aire apres

consolidation (équation 2-6).

Le tableau 4-1 présente le résumé des résultats obtenus pour les essais cycliques. Dans le tableau,
on remarque : (i) que le nombre de cycles pour atteindre la liquéfaction diminue avec
I’augmentation du rapport de contraintes cycliques CSR; (ii) pour un méme rapport des
contraintes, la résistance cyclique augmente avec I’augmentation de la contrainte de
consolidation; (iii) pour un rapport des contraintes cycliques égal a 0.075, méme apreés 500 cycles
de charge, aucune liquéfaction ne se produit. Au tableau 4-1, les échantillons ou la chute de
résistance est modérée (mobilité cyclique) sont surlignés. Pour une meilleure analyse de la
résistance cyclique, les résultats sont présentés dans les figures 4-3 a 4-5. La figure 4.3 montre
I’influence de la contrainte de consolidation, la figure 4-4 montre I’effet de 1’anisotropie et la
figure 4-5 montre I’influence de la fréquence de chargement. Les courbes des tendances
CRRviaxial, SONt présentées dans chaque figure et 1’équation de chaque courbe, selon I’expression

d’Idriss et Boulanger (2006) du chapitre 2, se trouve dans le tableau 4-2 en termes de Ay et b.
Au tableau 4-1 on remarque que le pourcentage des échantillons qui ont une perte de résistance
élevée, pour o’3= 100 kPa, 200 kPa et 400 kPa, sont de 60 %, 50 % et 87 %, respectivement.

Alors, en raison de I’augmentation de la contrainte de confinement, il y a une augmentation des

échantillons qui ont une chute de résistance élevee (liquéfaction).
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N Iy
o’c (kPa) Test o’s (kPa) Ki F Hz e CSR (¢el e=05% e=05% Su/o’s
TX-100-1-01 100.55 1.0 1.0 0.67 0.076 - 0.35
TX-100-1-01a4d 100.1 1.0 1.0 0.645 0.074 - 0.55
TX-100-1-02 100.5 1.0 1.0 0.698 0.10 137 0.82
TX-100-1-02444 100.33 1.0 1.0 0.726 0.099 147 0.9
TX-100-1-02a4d2 99.97 1.0 1.0 0.701 0.096 160 0.84 0.85
TX-100-1-02a4d3 100.02 1.0 1.0 0.709 0.096 85 0.85 0.07
100 TX-100-1-03 100.07 1.0 1.0 0.71 0.116 58 0.8
TX-100-01-3a4d 100.42 1.0 1.0 0.71 0.118 49 0.77
TX-100-1-04 100.23 1.0 1.0 0.697 0.141 24.5 0.82
TX-100-1-04444 100.28 1.0 1.0 0.756 0.143 12 0.65
TX-100-1-04 4442 100.06 1.0 1.0 0.679 0.131 13 0.75
TX-100-1-05 100.51 1.0 1.0 0.692 0.152 9.5 0.8
TX-100-1-06 100.53 1.0 1.0 0.719 0.165 7 0.8
TX-200-1-01 199.9 1.0 1.0 0.675 0.1 190 0.9 0.06
TX-200-1-01a4d 199.73 1.0 1.0 0.651 0.1 185 0.88 1.13
TX-200-1-01a4d2 200.1 1.0 1.0 0.673 0.101 320 0.93
TX-200-1-02 200.05 1.0 1.0 0.666 0.119 39 0.7
200 TX-200-1-02444 200.38 1.0 1.0 0.678 0.12 38 0.85
TX-200-1-03 200.38 1.0 1.0 0.685 0.148 25 0.88
TX-200-1-04 200.1 1.0 1.0 0.715 0.163 11 0.8
TX-200-1-05 200.35 1.0 1.0 0.706 0.181 5.5 0.75
TX-400-1-01 399.82 1.0 1.0 0.68 0.077 - 0.13
TX-400-1-0144q 400.3 1.0 1.0 0.673 0.078 - 0.33
TX-400-1-02 399.98 1.0 1.0 0.661 0.104 237 0.91 0.05
TX-400-1-0254q 400.16 1.0 1.0 0.662 0.104 205 0.88
400 TX-400-1-02a4d2 399.90 1.0 1.0 0.675 0.103 165 0.88 0.30
TX-400-1-03 399.4 1.0 1.0 0.655 0.124 93.5 0.88
TX-400-1-0344d 399.26 1.0 1.0 0.639 0.16
TX-400-1-04 400.58 1.0 1.0 0.666 0.149 14 0.75
TX-400-1-05 400.2 1.0 1.0 0.62 0.185 7 0.81
TX-100-2-01 100.11 1.0 2.0 0.717 0.091 151 0.72
TX-100-2-02 100.8 1.0 2.0 0.716 0.105 98 0.81
100 TX-100-2-03 100.28 1.0 2.0 0.702 0.121 34 0.6
TX-100-2-04 100.24 1.0 2.0 0.722 0.134 15 0.71




Tableau 4-1 (suite) Résume résultats essais triaxiaux cycliques
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TX-100-0.2-01 100.73 1.0 0.2 0.675 0.1 95 0.85
TX-100-0.2-02 100.15 1.0 0.2 0.701 0.123 35.5 0.85 1.30

100 TX-100-0.2-03 100.5 1.0 0.2 0.725 0.148 8.5 0.82 1.30
TX-100-0.2-04 100.5 1.0 0.2 0.75 0.158 6.5 0.85 0.94
TX-100-K;-1-01 100.97 0.4 1.0 0.695 0.122 50 0.5
TX-100-Ki-1-02 100.28 0.4 1.0 0.682 0.16 15 0.52

100 TX-100-K;-1-03 100.53 0.4 1.0 0.692 0.187 7 0.52
TX-100-Ki-1-04 100.15 0.4 1.0 0.698 0.225 4 0.55
TX-200-K;-1-01 200.48 0.4 1.0 0.696 0.076 330 0.38
TX-200-Ki-1-02 200.58 0.4 1.0 0.674 0.121 30 0.33

200 TX-200-Ki-1-03 200.23 0.4 1.0 0.693 0.149 11 0.32
TX-200-Ki-1-04 200.58 0.4 1.0 0.652 0.165 6 0.33

Essais surlignés: Echantillons avec comportement associé a la mobilité cyclique
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Figure 4-3 Rapport de contraintes cycliques, influence de la contrainte de consolidation (K;=1.0)

La tendance des courbes de la figure 4-3 montre qu’avec 1’augmentation de la pression de

confinement, il y a augmentation de la résistance cyclique.
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L augmentation de la contrainte de confinement cause une diminution de la résistance cyclique
(Youd et al., 2001; Hynes and Olsen, 1999; Idriss and Boulanger, 2008; Seed et al.,2003; Riemer
et al.,2008). Cependant, Vaid et al., (1985) montrent que cette relation est liée a 1’indice de
densité. Dans cette recherche, I’indice de densité des échantillons est régulé par la contrainte de

consolidation, donc I’indice de densité augmente avec la contrainte de consolidation.

Le facteur de correction, Ko, de la contrainte de consolidation, est égal pour une contrainte de
confinement de 200 kPa, a 1.07 et, pour une contrainte de confinement de 400 kPa, a 1.12. Seed
et al., (2003) pour un indice de densité relative > 80 % ont proposé un facteur de correction égal a
0.75 pour une contrainte de consolidation de 200 kPa et de 0.57 pour une contrainte de
consolidation de 400 kPa. Cela montre que ce facteur de correction est trés conservateur d’apres,
les résultats obtenus pour la gamme de contraintes de confinement de 1’étude. Les courbes de
tendance de la figure 4-3 montrent des coefficients de corrélation R? de 0.94, 0.93 et 0.96 qui

indiquent un bon ajustement aux données.
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Figure 4- 4 Rapport de contraintes cycliques, influence de 1’anisotropie (K;=0.4)
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La tendance des courbes de la figure 4-4 montre que pour les échantillons consolidés de fagon
anisotrope, a une méme valeur de Kj, I’augmentation de la contrainte de consolidation cause une
diminution de la résistance a la liquéfaction. Par rapport aux courbes isotropes, 1’anisotropie
favorise la résistance cyclique pour une contrainte de consolidation de 100 kPa et la défavorise
pour une contrainte de consolidation de 200 kPa. Comment on a vu dans le chapitre 1, les
résultats des auteurs sont parfois contradictoires, pour certains 1’anisotropie augmente la
résistance et pour d’autres, elle la diminue (Garga and McKay 1984; Vaid et al., (1985).
Yoshimine et al., (1975) et Yoshimine et al., (1978); Hosono et al., 2008). Vaid et al., (2001)
montrent lors d’essais statiques qu’un incrément dans la contrainte de consolidation a K. constant
ou un incrément de K & une contrainte de consolidation constante favorise 1’adoucissement
malgré I’augmentation de densité de 1’échantillon (figure 1-20), donc la raison de cette tendance
peut étre liée a cet adoucissement. Chien et al., (2002) montrent, lors d’essais sur sable, que
I’incrément de la contrainte de consolidation axiale (anisotrope) entraine une diminution de la

résistance cyclique.

L’anisotropie évaluée a K;=0.4, indique qu’il y a une augmentation de la résistance cyclique pour
une contrainte de confinement de 100 kPa, et une légere diminution de la résistance cyclique pour
une contrainte de confinement de 200 kPa, par rapport aux résultats trouvés pour les échantillons
consolidés de maniere isotrope. Comme on I’a vu dans le chapitre 1, quand on fait une
consolidation anisotrope lors d’essais triaxiaux, on induit aussi un cisaillement statique initial.

Avec les contraintes utilisées, la relation entre le cisaillement initial et la contrainte de

consolidation est de «x=0.42. Le facteur de correction K, pour les résultats obtenus, est de 1.41,

pour une contrainte de confinement de 100 kPa, et de 1.02, pour une pour une contrainte de

confinement de 200 kPa. La figure 1-21 montre les valeurs pour un facteur « entre 0 et 0.3. Le

facteur Ko, pour un «=0.3, peut prendre des valeurs de 1.1 a 1.55 approximativement et, pour
un sol moyennement dense, il peut prendre des valeurs de 0.8 a 1.0. Ainsi, le résultat obtenu pour
une contrainte de consolidation de 100 kPa suit la tendance du sol dense, et le sol a une pression
de confinement de 200 kPa suit la tendance d’un sol moyennement dense. En raison de
I’adoucissement du sol avec I’augmentation de la contrainte de consolidation, le facteur Ko

dans cette étude est approprié pour une contrainte de confinement de 100 kPa, mais n’est pas

conservateur pour une contrainte de consolidation de 200 kPa. Les courbes de tendance de la
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figure 4-4 montrent des coefficients de corrélation R? de 0.99, pour les deux courbes, ce qui

indique un bon ajustement aux données.
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Figure 4- 5 Rapport de contraintes cycliques, influence de la fréquence de charge

La tendance de la courbe de la figure 4-5 montre que la résistance cyclique n’est pas
significativement affectée par la variation de la fréquence de charge. La réponse des résidus est
similaire a celle obtenue sur le sable pour Yoshimine et al., (1975) et Riemer et al., (1994),
(figure 1-32). Les courbes de tendance de la figure 4-5 montrent des coefficients de corrélation
R? de 0.95, ce qui indique un bon ajustement aux données.

Tableau 4- 2 Coefficients du rapport de résistance cyclique CRRyjax

Ao b o'c (kPa)
0.216  0.159 100
0.231 0.158 200
0.238 0.153 400

Figure 4-3 0.304 0.237 100
Influence de K; 0.235 0.194 200

Figure 4-4 0214 0159 100
Influence F

Figure 4-2
Influence de o’c
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Idriss et Boulanger (2006) mentionnent que Ao et b sont des paramétres caractéristiques du
matériau. Le paramétre b est une constante du matériau et Ao varie en fonction de la densité du
matériau, de la méthode de déposition, de la surconsolidation, et du vieillissement. A partir du
tableau 4-2, on peut établir, pour les essais consolides de facon isotrope, que le parametre b est
pratiquement le méme et que le parametre A, augmente avec I’indice de densité. Pour les essais
consolides de fagon anisotrope, on peut dire que le paramétre b n’est pas constant et que le

parametre Ao diminue avec I’augmentation de la densité.

Il est possible de comparer les résultats obtenus ci-dessous a ceux obtenus par Ishihara et al.,
(1980), Ishihara et al., (1981) Garga et McKay (1984), Troncoso (1986) et Troncoso et al.,
(1988). Riemer et al., (2008) et Geremew et al. (2012) ont réalisé des essais a ’aide de cellules
triaxiales, mais en raison de différences présentes dans les différentes recherches comme : la
granulométrie, la plasticité, la méthode de préparation des échantillons, le type de minéral et de
I’utilisation de la contrepression, la comparaison de résultats ne serait pas adéquate. Par exemple,
dans certaines recherches énoncées ci-dessus, pour Ishihara et al.,(1980), le rapport de résistance
cyclique correspondant a 10 cycles de charge dans le résidu EI Cobre No 4 est de 0.15, dans le
résidu La Disputa il est de 0.18, dans le résidu Mochikoshi il est de 0.19 et dans le résidu de El
Cobre « Old Dike» il est de 0.20. Dans les travaux de Ishihara et al.,(1981,) sur le résidu Takara,
le rapport de résistance cyclique correspondant a 10 cycles de charge est de 0.25 et, pour le résidu
Kamioka, il est de 0.17.Dans 1’étude de Garga et McKay (1984), il varie de 0.15 a 0.28. Lors de
notre recherche, le résidu sous des contraintes de consolidation de 100 kPa, 200 kPa et 400 kPa a
10 cycles de charge, le CSR était respectivement de 0.15, 0.16 et 0.17. Les rapports de résistance
cyclique au bout de 10 cycles de charge trouvés dans les autres recherches sont de 1.03 a 1.68
fois supérieurs a ceux trouvés dans notre étude. Cette différence peut étre attribuée aux

différences déja énumérées.

Les résultats obtenus dans les essais triaxiaux ne sont pas directement applicables au terrain. Pour
transposer les résultats de la figure 4-3 aux conditions du terrain, il faudrait utiliser I’équation 1-4
ou I’expression qui fut proposée par Idriss et Boulanger (2006), qui s’exprime en fonction du

coefficient de pression des terres Ko:

CRRteTTain = 0.9 % (1 + 2% Koterrain) [4_1]
CRRTriax 3
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Pour un coefficient de pression des terres Ky égal a 0.4 (chapitre 3), le facteur de correction pour
les résidus, pour les essais isotropes, est de 0.546. Avec I’équation ci-dessus, on peut aussi
transposer aux conditions de 1’essai en cisaillement simple ou bien transposer tous les résultats

aux conditions de terrain :

CRRDSS _ (1 + 2% KOterrain) [4_2]
CRRTriax 3

Avec les deux équations précédentes et 1’équation 1-5, on peut comparer les résultats de la
résistance a la liquéfaction obtenus lors des essais en cisaillement simple a ceux obtenus par
James et al., (2011), soit en CRRpss 0U CRRierrain.

Le tableau 4-3 montre les coefficients Ap et b ajustés aux conditions de terrain. La figure 4-6

montre les courbes ajustées aux conditions de terrain.

Tableau 4- 3 Coefficients Ag et b aux conditions du terrain

Ao b  o¢ (kPa)
0118 0157 100
0126 0157 200
0132 0157 400

Figure 4-2 Influence
de o’c

Dans le but de visualiser une meilleure comparaison entre les recherches, la figure 4-6 montre les
courbes du rapport de résistance cyclique de terrain de cette recherche ainsi que les courbes de
James et al., (2011), Ishihara et al., (1980) et Ishihara et al., (1981). Les résidus étudiés par
James et al., (2011) sont ceux d’une mine d’or. La granulométrie est plus grossiere en
comparaison a celle de notre residu. Les residus sont non plastiques et les essais ont été faits en
cisaillement simple, pour des contraintes de consolidation variant de 100 kPa a 400 kPa. Dans
cette recherche, la contrainte de consolidation n’a pas d’influence sur la résistance cyclique. Les
résidus étudiés par Ishihara et al., (1980), ElI Cobre et La Disputa, proviennent d’un mine de
cuivre. Leur granulométrie est similaire a celle de notre résidu et ils présentent de faibles indices

de plasticité (Ip=1 a 11). Les résidus de la mine Mochikoshi proviennent d’une mine d’or, leur
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granulométrie est un peu plus grossiére et ils présentent un faible indice de plasticité (Ip=11). Les
essais ont été faits dans a une cellule triaxiale et pour une contrainte de consolidation de 100 kPa.
Dans Ishihara et al., (1981), le résidu de Kamioka a une granulométrie plus grossiére en
comparaison a celle de notre résidu, I’essai a été fait en cellule triaxiale pour une contrainte de

consolidation de 440 kPa.

Ishihara et al., (1980) ont utilisé, pour la préparation des échantillons, la méthode de déposition
par pluviation et par boue . Sur la figure 4-6, la méthode de pluviation a été utilisée pour les
essais donnant les courbes de EI Cobre No4 et La Disputa, et la méthode de boue pour ceux
donnant les courbes de El Cobre « Old Dike » et Mochikoshi. Ishihara et al., (1981) ainsi que
James et al.,(2011) ont utilisé, pour la préparation des échantillons, la méthode en boue.

Le rapport de résistance cyclique de notre recherche, de James et al.,(2011), de Ishihara et al.,
(1980) et de Ishihara et al., (1981), en termes de Ag et b, sont présentés au tableau 4-4.

Tableau 4- 4 Coefficients Ag et b des différents auteurs du CRRerain

Ao b

100kPa 0.118 0.157
200kPa 0.126 0.157
400kPa 0.132 0.157
James et al., (2011) 0.153 0.188
Ishihara et al.,( 1980)

El Cobre old dike 0.174 0.199
El Cobre No 4 0.130 0.186
La Disputa 0.154 0.177
Mochikoshi 0.156 0.167
Ishihara et al.,( 1981)

Kamioka 0.187 0.282

Le paramétre Ao présente des différences de 1.10 a 1.58 fois, ce qui est reflété dans la figure 4-6
par les courbes au-dessus de la de notre recherche. Le parametre b (pente de la ligne CRR) est
aussi supérieur au nétre, toutefois, avec 1’augmentation des nombres des cycles, celles-ci se
rapprochent des nétres. Cependant, il faut tenir compte que 1’augmentation de la résistance

cyclique peut étre liée principalement a I’utilisation de la contrepression, de 330 kPa par Ishihara
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et al., (1980) et de 300 kPa par Ishihara et al., (1981), sans oublier non plus I’influence liée a la
composition du minerai d’extraction et a la méthode de préparation des échantillons. Dans James
et al., (2011), I’augmentation de la résistance cyclique peut étre liée a la granulométrie plus

grossiére du résidu testé.
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Figure 4- 6 Courbe de résistance cyclique en conditions du terrain

Les courbes du rapport de résistance cyclique de la figure 4-6 sont assez similaires aux courbes
obtenues dans cette recherche. Certaines courbes ont des valeurs de résistance similaires aux
notres. Compte tenu de I’augmentation de la résistance, engendrée par la contrepression et des
différences déja énumérées dans ces ¢€tudes, on pourrait conclure que 1’évaluation de la
liquéfaction a 0.5 % de la déformation absolue dans cette recherche est équivalente a celle qui est

typiquement utilisée dans les recherches publiées dans la littérature.
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4.3 Essais postcycliques

Pour déterminer la résistance postcyclige, le rapport entre la résistance au cisaillement non
draine, Sy pc OU Omax-pc, €t la contrainte effective de consolidation, o’y, sera trouvé a partir des

schémas g-¢ des essais postcycliques (voir annexe 7). Ce rapport est résumé au tableau 4-5.

Tableau 4- 5 Résultats des essais postcycliques

o' c 0 max-pc Epe Su-pc /0’

Test (kPa) (kPa) (%)

TXP-100-1-02 44> 100 85 14 0.85
TXP-100-0.2-02 100 130 23 1.30
TXP-100-0.2-03 100 130 24 1.30
TXP-100-0.2-04 100 94 22 0.94
TXP-100-1-02,443 100 7 2 0.07
TXP-200-1-01,44 200 225 12.5 1.13
TXP-200-2-01 200 11 1.5 0.06
TXP-400-1-02 44> 400 120 14 0.30
TXP-400-1-03,44 400 65 2 0.16
TXP-400-1-02 400 18 1.5 0.05

Par rapport au tableau 4-5, la résistance postcyclique suit deux tendances: (i) résistance
maximale (plateau) aux grandes déformations et (ii) résistance maximale (plateau) aux petites
déformations. Dans la deuxiéme tendance, la résistance atteinte est nettement inférieure a celle

atteinte dans les essais qui suivent la premiere tendance.

Dans tous les essais a la fin du cisaillement cyclique, le rapport de la pression interstitielle r, était
supérieur ou égal a 0.95 sauf dans le TXP-200-01 ou il était de 0.89. Les échantillons de la
premiére tendance ont montré des comportements dilatants (diminution de la pression
interstitielle), tandis que les échantillons de la deuxiéme tendance ont montré des comportements

contractants (augmentation de la pression interstitielle).

Par rapport a la caractérisation de la courbe postcycliqgue de Vaid et Thomas, (1992) et

Sivathayalan, (1994), on a des essais ou la contrainte effective n’est pas nulle (0 ’3#0) apres le

chargement cyclique. Les échantillons qui suivent la premiere tendance ne présentent pas de
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phase 1 et 2. Les courbes commencent dans la phase 3, c’est-a-dire qu’avec 1’augmentation de la
déformation, il y a augmentation du déviateur jusqu’a atteindre la valeur maximale. Les
échantillons ne présentent pas de premiére étape contractante. Des le début de 1’essai, les
échantillons présentent un comportement dilatant (diminution de la pression interstitielle). Les
courbes qui suivent la deuxieme tendance montrent une allure correspondant a la phase 1, a la
différence prés que dans les essais, la pression interstitielle atteint de prés la pression de
confinement sans montrer de dilatance. Alors, si 1’on avait continué le cisaillement : i) on aurait
pu avoir un comportement dilatant de 1’échantillon avec une augmentation du déviateur et avoir
les phases 2 et 3, ou ii) la pression interstitielle aurait continué & augmenter tendant vers la

pression de confinement et les échantillons auraient conservé une résistance constante.

Les résultats de la résistance postcyclique montrent qu’il n’existe pas de corrélation précise entre
le comportement cyclique des échantillons (liquéfaction ou mobilité cyclique) et la valeur de la

résistance postcyclique des échantillons.

Wijewickreme et al., (2005) et James et al., (2011) ont fait des essais postcycliques en
cisaillement simple. Wijewickreme et al., (2005) ont obtenu, pour des résidus de cuivre-or-zinc
peu plastiques, avec des indices des vides qui variaient de 0.54 a 1.43, des valeurs de Sy pc /6’vc
allant de 0.13 & 1.07 et se comportant en généeral de maniere dilatante. James et al., (2011) ont
obtenu, pour des résidus d’or non plastiques et pour indices des vides qui variaient de 0.58 a 0.67,
de valeurs de S, pc /o’y allant de 0.08 a 0.11. Les résultats obtenus lors de nos essais montrent
que les essais qui suivent la deuxiéme tendance donnent des valeurs similaires a ceux obtenus par
James et al., (2011). Les essais qui suivent la premiére tendance montrent des similitudes aux

résultats obtenus par Wijewickreme et al., (2005).
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CHAPITRE 5 CONCLUSIONS ET RECOMMENDATIONS

Les conclusions des résultats obtenus dans cette recherche sont :

e Les essais statiques montrent qu’avec la méthode de préparation utilisée, les échantillons
ont un comportement dilatant pour toute la gamme de contraintes de confinement de

I’étude.

e En raison du comportement dilatant et pour la gamme de pression de confinement utilisée,

I’état limite des résidus miniers est atteint pour de grandes déformations.

e L’évaluation de la résistance cyclique (liquéfaction ou mobilité cyclique) a 0.5 % de la
déformation axiale absolue donne une bonne évaluation de I’initiation de 1’instabilité de
I’échantillon. Ce parametre donne des résultats similaires en comparaison aux autres
parametres utilisés (amplitude de la déformation égale a 2.5% dans essais TRX ou 3.5%
dans essais CDSS et r,=1.0).

e La courbe d’état limite ne donne pas un critere clair (c6té contractant ou dilatant)
permettant d’établir si les échantillons seront sujets a liquéfaction ou a la mobilité

cyclique.

e [’augmentation de la contrainte de consolidation entraine une augmentation de la
résistance cyclique, dont la pression de confinement a pour effet d’augmenter le facteur

de correction K. Ceci montre que le facteur de correction proposé par Seed et al., (2003)

est trés conservateur, en accord avec les résultats obtenus pour la gamme de contraintes de
confinement utilisée lors de I’étude. Cette conclusion est également mentionnée par
Hynes et Olsen (1999) et Youd et al., (2001).

e L’anisotropie évaluée a K;=0.4 augmente la résistance cyclique, pour une pression de
confinement de 100 kPa, et elle a peu d’influence sur la résistance cyclique, pour une
pression de confinement de 200 kPa. Cependant, I’augmentation de la contrainte de

consolidation a K;=0.4 cause une diminution de la résistance cyclique.

e La résistance cyclique n’est pas affectée par la variation de la fréquence de charge (0.2 a 2

Hz). Néanmoins, au moment de 1’évaluation de la liquéfaction, les essais a une fréquence
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de charge de 0.2 Hz ont eu un rapport r, similaire, pourtant, pour une meilleure précision
et une homogénéisation de la pression interstitielle, une basse fréquence est préférable.
James et al.,(2011) et Wijewickreme et al.,(2005), utilisent une fréquence de 0.1 Hz dans

leur recherche.

e Dans des conditions isotropes, les échantillons ayant un méme indice des vides, une
méme contrainte de consolidation et un comportement dilatant peuvent expérimenter soit

la liquéfaction, soit la mobilité cyclique.

e Les courbes postcycliques ne présentent pas les trois phases montrées par Vaid et
Thomas, (1992), Sivathayalan, (1994) et Wijewickreme et al., (2005). Cependant, pour
les courbes qui ont suivi la premiere tendance (contraction), il y a une incertitude a savoir
si avec plus de déformation il y aurait eu de la dilatance. Ainsi, les courbes de la premiére

tendance montreraient quant a elles les trois phases.

e La magnitude de la résistance postcyclique est indépendante du type de comportement

cyclique (liquéfaction ou mobilité cyclique)
Les recommandations pour confirmer et améliorer les résultats obtenus sont :

e Puisque la consolidation des résidus miniers peut prendre plusieurs années, une étude de

la résistance a la liquéfaction dans des conditions sous consolidées est souhaitable.

e En raison du rabattement de la nappe phréatique dans les parcs a résidus, 1’évaluation de

I’influence de la désaturation sur la résistance a la liquéfaction est nécessaire.

e Comme le facteur de correction K a été jugé trop conservateur, une nouvelle évaluation

du facteur de correction K, dans les résidus miniers sera recommandée.

o |l faudrait évaluer la résistance postcyclique dans les essais isotropes et anisotropes afin
de confirmer les deux types de comportements obtenus et d’analyser si sous condition

anisotrope, la résistance postcyclique augmente ou diminue.

e Une étude utilisant I’essai cyclique de cisaillement simple a des conditions Ko, et avec la
méme méthode de préparation des échantillons permettrait de montrer I’influence du
cisaillement statique initial et de valider le comportement (liquéfaction ou mobilité

cyclique) sur le terrain des résidus miniers.
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Chaudiére 1

Hydrometre 1

ANNEXE 1 — Granulométrie des matériaux
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T Racine
(min) °C R AR R-AR L L/T (L/T) K D % %
0.31500 100
0.16000 100
0.08000 99.99
1| 23.6 53 7 46 7.3 7.30 | 2.7019 | 0.0128 | 0.03458 | 75.28 | 75.28
2| 236 | 475 7 40.5 8.1 4.05 | 2.0125 | 0.0128 | 0.02576 | 66.28 | 66.28
5| 235 | 395 6 33.5 9.4 1.88 | 1.3711 | 0.0128 | 0.01755 | 54.82 | 54.82
15| 23.1 | 295 6 235 11.1 | 0.74 | 0.8602 | 0.0129 | 0.01110 | 38.46 | 38.46
30| 229 | 235 6 17.5 12.7 | 0.42 | 0.6506 | 0.0129 | 0.00839 | 28.64 | 28.64
60 | 22.1 16 6 10 13.7 | 0.23 | 0.4778 | 0.0130 | 0.00621 | 16.36 | 16.36
250 | 21.5 13 6 14.2 | 0.06 | 0.2383 | 0.0131 | 0.00312 | 11.46 | 11.46
1440 | 21.6 10 6 4 14.7 | 0.01 | 0.1010 | 0.0131 | 0.00132 | 6.55 | 6.55

Hydromeétre 2
T Racine

(min) | °C R AR | R-AR L L/T (L/T) K D % %
0.31500 100
0.16000 100
0.08000 99.99
1| 23.2 | 53 6 47 7.6 | 7.60 | 2.7568 | 0.0129 | 0.03556 | 82.04 | 82.04
231 | 465 | 6 40.5 84 | 4.20 | 2.0494 | 0.0129 | 0.02644 | 70.69 | 70.69
5| 229 | 385| 6 325 9.7 | 1.94 | 1.3928 | 0.0129 | 0.01797 | 56.73 | 56.73
15| 226 | 285 | 6 225 | 11.2 | 0.75 | 0.8641 | 0.01295 | 0.01119 | 39.27 | 39.27
30| 223 | 24 6 18 12.4 | 0.41 | 0.6429 | 0.01295 | 0.00833 | 31.41 | 3141
60 | 21.4 | 18 6 12 13.3 | 0.22 | 0.4708 | 0.0131 | 0.00617 | 20.94 | 20.94
250 | 21.4 | 13 6 14.2 | 0.06 | 0.2383 | 0.0131 | 0.00312 | 12.21 | 12.21
1440 | 21.1 | 10 6 4 147 | 0.01 | 0.1010 | 0.0132 | 0.00133 | 6.982 | 6.98
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Hydromeétre 3
T Racine
(min) | °C R | AR | R-AR L T | (YT K D % %
0.31500 100
0.16000 100
0.08000 100
1] 232 | 525 6 46.5 7.4 7.40 | 2.7203 | 0.0129 | 0.03509 | 81.18 | 81.18
2| 23.1 46.5 6 40.5 8.4 4.20 2.0494 | 0.0129 0.02644 70.70 70.70
5] 23.0 38.5 6 32.5 9.7 1.94 1.3928 | 0.0129 0.01797 56.73 56.74
15 | 22.8 27.5 6 21.5 115 0.77 0.8756 | 0.0129 0.01130 37.53 37.53
30 | 22.5 23 6 17 12.2 0.41 0.6377 | 0.0129 0.00827 29.67 29.67
60 | 22.1 19 6 13 13.2 0.22 0.4690 | 0.0130 0.00610 22.69 22.69
250 | 214 14 6 14 0.06 0.2366 | 0.0131 0.00310 13.96 13.96
1440 | 21.4 10 6 4 14.7 | 0.01 | 0.1010 | 0.0131 | 0.00132 | 6.983 | 6.98
A 0.985
Dr 2.73
Masse sol sec hydrometre 1 (g) 60.19
Masse sol sec hydrometre 2 (g) 55.73
Masse sol sec hydrometre 3 (g) 56.42
100 e
90 [— —o— Hydrometre 1 ///
80 [— —>—Hydrometre 2 /
70 |— Hydromeétre 3 /
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Figure Al-1 Courbes granulométriques chaudiére 1



Chaudiére 2

Hydromeétre 1
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T Racine
(min) | °C R | AR | R-AR L L/T (L/T) K D % %
0.31500 100
0.16000 100
0.08000 99.94
22,9 | 51 5 46 7.9 7.90 | 2.8107 | 0.0129 | 0.03626 | 71.88 | 71.88
229 | 45 | 5 40 8.9 445 | 21095 | 0.0129 | 0.02721 | 62.50 | 62.50
229 | 37| 5 32 10.2 | 2.04 | 1.4283 | 0.0129 | 0.01842 | 50.00 | 50.00
15| 22.7 | 26 5 21 12 0.80 | 0.8944 | 0.01295 | 0.01158 | 32.81 | 32.81
30| 225 | 21 | 55 | 155 | 129 | 0.43 | 0.6557 | 0.01295 | 0.00849 | 24.22 | 24.22
60| 225 | 17 | 55 | 115 | 135 | 0.23 | 0.4743 | 0.01295 | 0.00614 | 17.97 | 17.97
256 | 21.8 | 12 | 5.5 6.5 143 | 0.06 | 0.2363 0.013 0.00307 | 10.16 | 10.16
1440 | 216 | 10 | 55 4.5 14.7 | 0.01 | 0.1010 | 0.0131 | 0.00132 | 7.03 7.03
Hydrometre 2
T Racine
(min) | °C R AR | R-AR L L/T (L/T) K D % %
0.31500 100
0.16000 100
0.08000 99.94
1 23 53 5 48 7.6 | 7.60 2.7568 0.0129 | 0.03556 | 72.07 | 72.07
23 50 5 45 81| 4.05 | 20125 | 0.0129 | 0.02596 | 67.57 | 67.56
5 23 36 5 31| 104 | 2.08 | 1.4422 | 0.0129 | 0.01860 | 46.55 | 46.54
15| 22.6 | 275 5 22.5| 11.8| 0.79 | 0.8869 | 0.01295 | 0.01149 | 33.78 | 33.78
30 | 226 21 5 16 | 12.9 | 0.43 | 0.6557 | 0.01295 | 0.00849 | 24.02 | 24.02
60 | 224 | 165| 5.5 11| 13.6 | 0.23 | 0.4761 | 0.01295 | 0.00617 | 16.52 | 16.51
250 | 21.7 12| 5.5 6.5| 143 | 0.06 | 0.2392 0.013 | 0.00311 | 9.76 9.76
1440 | 21.8 10| 5.5 45| 14.7 | 0.01 | 0.1010 0.013 | 0.00131 | 6.76 6.75
a 0.985
Dr 2.73
Masse sol sec hydromeétre 1 (g) 63..04
Masse sol sec hydrometre 2 (g) 65.60
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Chaudiére 1

Tableau A2-1 Densiteé relative des grains des résidus miniers Osisko, chaudiere 1

ANNEXE 2 — Densité relative des grains

DENSITE RELATIVE

Pycnométre 2 3 106
Température °C 24 24 24
Masse de sol+récipient (g) | 234.73 | 233.27 238.94
Masse du récipient 175.95 | 179.57 179.42
Masse sol g Ms 58.12 53.7 58.72
Masse flacon+eau+sol (g) | 710.42 710 714.41
Masse flacon étalon 673.51 | 675.93 677.31
Masse flacon+eau-sol 652.3 656.3 655.69
Volume du sol 21.21 19.63 21.62
LS 2.74 2.74 2.72
PW a24°C 0.997 | 0.997 0.997
Dr corrigé 20 °C 2.74 2.73 2.71

Dr moyen

2.73
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Chaudiére 2

Tableau A2-2 Densiteé relative des grains des résidus miniers Osisko, chaudiere 2

DENSITE RELATIVE

Pycnometre 2 8 106 6
Température °C 23 23.3 23.6 23.7
Masse de sol+récipient (g) | 236.03 235.85 237.02 237.27
Masse du récipient 175.94 179.17 179.41 183.44
Masse sol g Ms 60.09 56.68 57.61 53.83
Masse flacon+eau+sol (g) | 711.75 712.77 713.9 715.35
Masse flacon étalon 673.60 676.89 677.35 681.24
Masse flacon+eau-sol 651.66 656.09 656.29 661.52
Volume du sol 21.95 20.80 21.07 19.73
JOR 2.74 2.72 2.73 2.73
PWa24°c 0.998 0.997 0.997 0.997
Dr corrigé 20 °C 2.74 2.72 2.73 2.73
Dr moyen 2.73
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Figure A3-1 Calcul du T1o
T * (h/2)?
CVtriaxial =
4 *ty90
Tableau A3-1 Coefficients de consolidation

g'3 h T100 Cv Cv

(kPa) (mm) (seg) mm?2/seg | cm?/seg

55 197.51 121 63.301 0.633

100 197.22 98.01 77.924 0.779

200 196.71 100 75.975 0.760

300 196.29 98.01 77.187 0.772

400 195.93 98.01 76.910 0.769
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Tableau A3-2 Coefficient de compressibilité et indice de compression

et

e 03 ay Cc
(kPa) (kPa™)
0.72 500.17 3.36E-04 | 4.24E-01
0.73 400.2 1.51E-04 1.56E-01
0.75 300.34 1.57E-04 1.25E-01
0.76 200.395 | 1.41E-04 | 8.01E-02
0.79 100.37 2.24E-04 | 7.47E-02
0.80 55.5625 | 2.95E-04 | 5.15E-02
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ANNEXE 4 —Courbes de consolidation

Tableau 4-1 Consolidation isotrope

Vol Masse
o'c Vol. drainée Ac. drainée d'eau e
55 13.6 13.6 638.31 0.722
100 22.94 9.34 628.97 0.712
200 35.29 12.35 616.62 0.698
300 52.69 17.4 599.22 0.678
400 69.21 16.52 582.7 0.659
500 71.035 1.825 580.875 0.657
600 79.78 8.745 572.13 0.647
700 87.41 7.63 0.630

Tableau 4-2 Consolidation anisotrope

Vol Masse
o'c Vol. drainée Ac. drainée d'eau e
55 22.29 22.29 616.27 0.707
100 33.81 11.52 604.75 0.694
200 52.99 19.18 585.57 0.672
400 76.68 23.69 561.88 0.645
700 110.46 33.78 0.601
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ANNEXE 5 — Paramétre de Skempton lors de la consolidation

'3 Essai Palier (kPa)
(kPa) 0-55 55-100 100-200 200-400
100 TX-100-1-01 0.99 1.00
TX-100-1-01 add 1.00 1.00
TX-100-1-02 1.00 0.99
TX-100-1-02 add 0.99 1.00
TX-100-1-02 add2 1.00 1.03
TX-100-1-03 1.01 1.01
TX-100-01-3 add 1.01 1.03
TX-100-1-04 1.00 1.03
TX-100-1-04 add 1.01 1.03
TX-100-1-04 add2 1.01 1.01
TX-100-1-05 1.01 1.03
TX-100-1-06 1.01 1.03
200 TX-200-1-01 1.02 1.03 0.98
TX-200-1-01 add2 1.01 1.03 1.02
TX-200-1-01 add 1.01 1.00 1.01
TX-200-1-02 1.01 1.03 0.99
TX-200-1-02 add 1.01 1.03 1.02
TX-200-1-03 1.00 1.03 1.02
TX-200-1-04 1.01 1.03 1.02
TX-200-1-05 1.01 1.03 1.02
400 TX-400-1-01 0.99 0.99 0.98 0.98
TX-400-1-01 add 1.02 1.03 1.01 1.00
TX-400-1-02 1.03 1.03 1.02 0.99
TX-400-1-02 add 1.01 1.03 1.02 1.01
TX-400-1-03 1.03 1.03 0.98 0.97
TX-400-1-04 1.01 1.03 1.02 1.00
TX-400-1-05 1.01 1.02 1.02 1.00
100 TX-100-2-01 0.98 1.03
TX-100-2-02 0.99 1.03
TX-100-2-03 1.00 1.03
TX-100-2-04 1.03 1.03
TX-100-0.2-01 1.00 1.00
TX-100-0.2-02 1.02 1.03
TX-100-0.2-03 1.00 1.03
TX-100-0.2-04 1.02 1.00
100 TX-100-K0-1-01 1.00 0.99
TX-100-K0-1-02 0.99 1.00
TX-100-K0-1-03 1.01 1.00
TX-100-K0-1-04 0.99 0.99
200 TX-200-K0-1-01 1.03 1.03 1.02
TX-200-K0-1-02 1.02 1.03 1.03
TX-200-K0-1-03 1.02 1.03 1.03
TX-200-K0-1-04 1.02 1.03 1.02
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ANNEXE 6 — Essais triaxiaux cycliques détaillées
6.1 Essais consolidés isotropiquement charge réversible
Essais a de fréquence de 1 Hz
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Figure A6-1 Essai TX-100-1-01; CSR 0.075 a) contrainte déviatorique b) deformation axiale c)

pression interstitielle
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Figure A6-2 Essai TX-100-1-01add; CSR 0.075 a) contrainte déviatorique b) déformation axiale

c) pression interstitielle
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Figure A6-3 Essai TX-100-01-02; CSR 0.1 a) contrainte déviatorique b) déformation axiale c)

pression interstitielle
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Figure A6-4 Essai TX-100-01-02add; CSR 0.1 a) contrainte déviatorique b) déformation axiale

C) pression interstitielle
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Figure A6-5 Essai TX-100-01-02add2; CSR 0.1 a) contrainte déviatorique b) déformation axiale

C) pression interstitielle
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Figure A6-6 Essai TX-100-01-02add3; CSR 0.1 a) contrainte déviatorique b) déformation axiale

C) pression interstitielle
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Figure A6-7 Essai TX-100-1-03; CSR 0.12 a) contrainte déviatorique b) déformation axiale c)

pression interstitielle
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Figure A6-8 Essai TX-100-1-03add; CSR 0.12 a) contrainte déviatorique b) déformation axiale

C) pression interstitielle



159

oy (kPa)
o

Deformation axiale ¢ (%)
N BN
1
=
5 |

100 ;
nnllif\[\n[\/\ /

L
40 A I\M\V/\v/\j VVV |
1l |V N

20 \ S
LA B

0 5 10 15 20 25 30 35 40
Nombre de cycles N

Pression interstitielle 1« (kPa)
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Figure A6-10 Essai TX-100-1-04add; CSR 0.15 a) contrainte déviatorique b) déformation axiale
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Figure A6-11 Essai TX-100-1-04add2; CSR 0.15 a) contrainte deviatorique b) déformation

axiale c) pression interstitielle
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Figure A6-12 Essai TX-100-1-05; CSR 0.17 a) contrainte déviatorique b) déformation axiale c)

pression interstitielle
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Figure A6-13 Essai TX-100-1-06; CSR 0.2 a) contrainte déviatorique b) deformation axiale c)

pression interstitielle
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Figure A6-14 - Essai TX-200-1-01; CSR 0.1 a) contrainte déviatorique b) déformation axiale
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Figure A6- 19 Essai TX-200-1-03; CSR 0.15 a) contrainte déviatorique b) déformation axiale c)

pression interstitielle
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Figure A6-22 Essai TX-400-1-01; CSR 0.075 a) contrainte déviatorique b) déformation axiale c)

pression interstitielle
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Figure A6-23 Essai TX-400-1-01add; CSR 0.075 a) contrainte déviatorique b) déformation

axiale c) pression interstitielle
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Figure A6-24 Essai TX-400-1-02; CSR 0.1 a) contrainte déviatorique b) déformation axiale c)
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Figure A6-25 Essai TX-400-1-02add; CSR 0.1 a) contrainte deviatorique b) déformation axiale
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Figure A6-26 Essai TX-400-1-02add2; CSR 0.1 a) contrainte déviatorique b) déformation axiale
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Figure A6- 29 Essai TX-400-1-05; CSR 0.2 a) contrainte déviatorique b) déformation axiale c)

pression interstitielle
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Figure A6-30 Essai TX-100-2-01; CSR 0.1 a) contrainte déviatorique b) déformation axiale c)
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Figure A6-33 Essai TX-100-2-04; CSR 0.17 a) contrainte déviatorique b) déformation axiale c)

pression interstitielle



Essais a de fréquence de 0.2 Hz
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Figure A6-34 Essai TX-100-0.2-01; CSR 0.1 a) contrainte déviatorique b) déformation axiale c)

pression interstitielle
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Figure A6-35 Essai TX-100-0.2-02; CSR 0.12 a) contrainte déviatorique b) déformation axiale c)

pression interstitielle
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Figure A6-36 Essai TX-100-0.2-03; CSR 0.15 a) contrainte déviatorique b) déformation axiale c)

pression interstitielle
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Figure A6-37 Essai TX-100-0.2-04; CSR 0.17 a) contrainte déviatorique b) déformation axiale c)

pression interstitielle
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6.2 Essais sans charge réversible
Essais a de fréquence de 1 Hz
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Figure A6-38 Essai TX-100-K0-1-01; CSR 0.12 a) contrainte déviatorique b) déformation axiale

C) pression interstitielle
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Figure A6-39 Essai TX-100-K0-1-02; CSR 0.15 a) contrainte déviatorique b) deformation axiale

C) pression interstitielle
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Figure A6-40 Essai TX-100-K0-1-03; CSR 0.17 a) contrainte déviatorique b) deformation axiale

C) pression interstitielle
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Figure A6-41 Essai TX-100-K0-1-04; CSR 0.20 a) contrainte déviatorique b) deformation axiale

C) pression interstitielle



192

Pression de confinement 200kPa

360

340
320

300

op (kPa)

280

260

240

Deformation axiale € (%)

N
o
o

-
(@]
o

120 |

(0}
o

N
o

Pression interstitielle 1« (kPa)
1

o

0 50 100 150 200 250 300 350 400 450 500
Nombre de cycles N

Figure A6- 42 Essai TX-200-K0-1-01; CSR 0.075 a) contrainte déviatorique b) déformation

axiale c) pression interstitielle
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Figure A6-43 Essai TX-200-K0-1-02; CSR 0.12 a) contrainte déviatorique b) déformation axiale

C) pression interstitielle
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Figure A6-44 Essai TX-200-K0-1-03; CSR 0.15 a) contrainte déviatorique b) déformation axiale

C) pression interstitielle
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Figure A6-45 Essai TX-200-K0-1-04; CSR 0.17 a) contrainte déviatorique b) deformation axiale
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ANNEXE 7 — Essais postcycliques
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Figure A7-1 Résistance postcyclique pour une contrainte de cisaillement de 100kPa
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Contrainte de confinement 200kPa
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Figure A7-2 Résistance postcyclique pour une contrainte de cisaillement de 400kPa
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