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RESUME




Creusées a des profondeurs dépassant 1000m, en sections quadrangulaires de grande
largeurs (supérieure & 6,5m), pour répondre aux exigences des techniques modernes
d'exploitation, les galeries mini¢res, posent des problémes de stabilité pour l'exploitant .

Pour étudier ce probléme nous avons développé une méthodologie de modélisation,
comprenant deux phases essentielles:

- L'étude de la rupture macroscopique de la roche a I'échelle locale, par une modélisation
des milieux continus ou pseudo-continus (Eléments Finis et Théorie des Poutres).

- L'étude de la rupture a l'échelle de l'ouvrage (ou éboulement) par une modélisation des
milieux discontinus (Eléments distincts).

Nous avons par la suite appliqué et validé cette méthodologie a deux cas de galeries
minieres, pour analyser les origines des instabilités , et pour élaborer des scenarios plausibles
du comportement de I'ouvrage.

UNDERGROUND WIDE EXCAVATION MODELLING IN LAYERED-ROCK

The galeries, excavated at a depth over 1000 m in quadrangular great width sections
(more than 6.5 m) to meet modern technical requirements, involve, stability problems for miner.

In order to study this problem, we have developed a modelling method including two
important stages.

- An analysis of the macroscopique rupture of the rock on the local level through a
modelling of continuous medium (finite element methods, Beam theorie).

- A study of rupture on the excavation level (or roof collapse) through a modelling of
discontinuous medium (distincts elements).

We have applied, and checked the efficiency of this methods to two kinds of mining
excavations : to analyse the origins of instability, and to make up a plausible script of the
excavation behaviour.
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A - Introduction et position du probléme
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A - INTRODUCTION ET POSITION DU PROBLEME

Une production mécanisée avec un souci de rendement élevé, nécessite une exécution
rapide des galeries en couches ayant des largeurs importantes (supérieur a 6,5 m.) . De plus les
exploitations souterraines se font a des profondeurs de plus en plus grandes (1000 m) et dans des
conditions géotechniques difficiles (massif fissuré, couches pentées, contraintes naturelles
élevées de 20 a 30 MPa).

En France, dans le bassin houiller de Provence, les voies de tailles sont creusées au
charbon, a2 1000 m de profondeur, sur une largeur de 7 m et une hauteur minimale de 2,5 m, elles
sont creusées en section quadrangulaire a peu prés de niveau (pendage de l'ordre de 10°). Le
long de certaines galeries, une cassure apparait au toit au niveau du parement aval-pendage et
les deux premiers bancs du toit basculent vers l'aval . En présence de zone fracturée, cette
instabilité a, dans un cas, provoqué un éboulement du toit sur une vingtaine de meétres de
longueur avec une cloche qui remonte a 3,5 m (fig..I 1a).

En Australie /1/, dans la région sud du bassin houiller de Sydney, les voies de tailles sont
creusées a des profondeurs de 400 & 500 m sur une largeur de 5 m et une hauteur de 2,5 m. Au
cours du creusement, des cassures sont apparues au toit et au mur. La position et I'importance
des cassures dépendent de l'orientation de l'axe de la galerie par rapport a la plus grande
contrainte principale horizontale (fig. I 1b) . Ces instabilités ont ralenti les travaux miniers et
ont causé des charges lourdes de souténement et de renforcement.

Aux USA, des voies de tailles creusées en section quadrangulaire sur des largeurs de
6,5 m ont été le siege d'instabilité assez nuisibles (fig. I 1c). Deés le creusement, une cassure
apparait au toit au niveau du parement . Elle se propage le long de la galerie et en profondeur
dans le toit jusqu'a 3 m par endroit . Une deuxiéme cassure apparait au niveau du deuxi¢me
parement et provoque un éboulement du toit, qui peut mettre des vies humaines en danger.
Cette instabilité connue sous le nom de "Cutter roof Failure" est rencontrée dans la majorité des
bassins houillers aux USA ot la contrainte horizontale naturelle est élevée /2/

Nous nous proposons,dans ce travail,d'étudier ce genre d'instabilité, caractéristique des
galeries rectangulaires de grande largeur creusée en terrains stratifiés.

Nous limitons notre étude aux galeries en cours de creusement en ayant conscience de
I'importance de plusieurs facteurs que nous n'aborderons pas et qui sont liés a :

Al - La méthode d'exploitation

* Dans le cas ou la galerie correspond & une voie de taille le probléme de la stabilité
dépend de :

- La tridimensionalité du massif (carrefour taille voies) ol la répartition des contraintes
est trés variable le long de 'axe de la voie.

- La dissymétrie des parements (apres passage taille) ; le premier étant formé de charbon
tandis que le deuxieme est généralement constitué d'épis de bois ou de remblais, I'expérience a
montré que la bonne tenue de la voie exige un bon choix de la rigidité du remblai /4 et 5/

- Le souténement en taille dont les parametres (avancement,rigidité...) influencent le
mécanisme de foudroyage du toit et ses répercussions sur les voies de tailles avoisinantes
16,7 et 8/.

* Dans le cas ol la galerie correspond & une chambre (exploitation par chambre et pilier)
la stabilité de la chambre est influencée par :
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Tincelin et Sinou /18/ et Mandel /38/ en France pour expliquer le phénomeéne d'effondrement du
toit.

Aux USA, Tang et Peng /19/ ont utilisés ces modeles pour expliquer des instabilités
(cutter roof) dans des voies quadrangulaires soumises & une contrainte naturelle horizontale
élevée, ils ont par la suite développé un calcul de boulonnage en supposant que les boulons au
toit bloquaient le cisaillement entre les différents bancs du toit (dalles épaisses).

Dans ces deux travaux la couche exploitée est toujours supposée incompressible. Ce
genre de modele facile a utiliser et 8 comprendre permet d'avoir des réponses rapides et prétes a
etre utilisées.

La simplicité de ce modele vient du fait qu'il ne tient pas compte de plusieurs facteurs :

- L'étendue du terrain (contrainte initiale, haut toit...)

- La géométrie réelle de I'ouvrage (hauteur de la galerie)

- Les caractéristiques mécaniques des contacts entre bancs
- L'apparition de fissuration perpendiculaire aux bancs

B12 - Modélisation par la méthode des éléments finis (fig. I 2b)

Basée sur une discrétisation du massif rocheux en éléments continus, cette méthode
permet de tenir compte avec précision de la géométrie réelle de l'ouvrage, de I'hétérogénéité et
de I'anisotropie des terrains et des contraintes initiales.

Cette méthode est trés performante lorsqu'il s'agit d'étudier la répartition des contraintes
au voisinage d'une excavation en terrain non fissuré .

La limite de cette méthode est la difficulté de tenir compte des discontinuités du massif
rocheux. Deux approches ont été développées ces derniéres années pour dépasser cette limite.

* La premiére consiste a considérer un matériau continu fictif dont les propriétés

mécaniques sont celles d'une matrice rocheuse proprement dite, pondérée par l'existence de
vides et discontinuités. Certains auteurs ont méme proposé des méthodes pour déterminer les
caractéristiques du matériau continu équivalent a la roche réelle /20 et 21/.
Ces méthodes ont donné des résultats assez satisfaisants pour le calcul de la convergence de
I'excavation (déformée )/21/ . Quand au calcul des contraintes et l'estimation de la stabilité, il
nous parait trop simpliste de travailler avec un milieu équivalent . Car la répartition des
contraintes est fort influencée par la disposition et I'orientation de chaque discontinuité.

* La deuxiéme approche revient a considérer que le massif est divisé en volumes
continus déformables en contact les uns avec les autres le long de surfaces qui permettent des
déplacements relatifs selon des lois particulieres appelées "joints".

Les joints introduits dans le modele sont caractérisés par des paramétres appelés raideurs
(tangentielles et normale & la surface du joint) . Les caractéristiques des joints peuvent étre
constantes (indépendantes des forces appliquées) ou variables en admettant un critére
d'élastoplasticité orienté suivant des directions préférentielles (cas d'un massif stratifié) /22/.
Cette approche qui nous parait assez réaliste comparée a la premiére était utilisée par J. -P.
PIGUET /23/ pour étudier des voies quadrangulaires . En tenant compte de la stratification au
toit, I'auteur montre que I'étendue de la zone de rupture au toit augmente avec le nombre de
joints au toit et avec la diminution de leur caractéristiques mécaniques.

Mc NABB et WARDLE /24/ montrent que la présence des joints horizontaux de
stratification au toit réduit la concentration de contraintes verticales au voisinage de l'excavation.
D'autre part la contrainte horizontale au niveau des parements augmente lorsque la distance entre
le toit et le premier joint de stratification diminue et d'autant plus lorsque les caractéristiques
mécaniques des joints diminuent .
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En utilisant le méme modele (él€éments finis) Peng /25/ montre que l'importance du
phénomene de flexion au toit ainsi que le décollement entre bancs et leurs glissements relatifs
augmentent proportionnellement :

- Au rapport de la largeur / hauteur de 1'excavation

- Au rapport de la contrainte horizontale / de la contrainte verticale naturelle

- A la diminution de la distance entre le toit et les plans de stratification

- Au rapport du module d"Young du deuxiéme banc sur celui du premier banc

Couramment pratiqué pour tenir compte d'une simple stratification du toit, ce genre de
modélisation est trés peu appliqué pour les cas ou les fissures sont denses et non paralléles entre
elles.

B13 - La modélisation en milieux discontinus (modéle de blocs fig. I 2¢)

Fondé sur la modélisation du massif rocheux considéré comme milieu discontinu formé
par un assemblage de blocs, délimités par les discontinuités, dont on cherche a étudier la
stabilité.

On distingue deux approches de calcul :

* La premiére est fondée sur un calcul statique (Goodman et All) /26/ " Théorie du Bloc
Clef ". Elle consiste en premier lieu a détecter les blocs situés au voisinage de l'excavation et
susceptibles de se déplacer. Ces blocs sont qualifiés de blocs clefs. L'étude de I'équilibre des
blocs clefs soumis a leur propre poids et aux forces de contact permet de juger de la chute
possible de ces blocs . Dans le cas affirmatif, ces blocs sont éliminés et de nouveaux blocs
deviennent alors susceptibles de mouvements et ainsi de suite. Cette méthode est tres utilisée
pour détecter des ruptures en diédres au niveau des talus, ou des chutes de blocs du toit
d'ouvrages souterrains en massif a fissuration assez dense.

Cette approche reste peu fiable a notre avis pour l'étude des instabilités en galeries
rectangulaire situées a grande profondeur tant qu'elle ne tient pas compte de la répartition des
contraintes tangentielles (frettage) a I'excavation qui sont loin d'étre négligeable (équilibre par
arc-boutement ou rupture par flambage) . Il sera peut €tre commode de coupler les résultats des
calculs des contraintes par la méthode des éléments finis a I'analyse par la méthode des blocs
clef pour remédier 2 cette insuffisance .

* La deuxiéme méthode se base sur un calcul "dynamique” (méthode des éléments
distincts, cf annexe III Cundal /27/), faisant intervenir le temps de maniere explicite,ce qui
permet de prendre en compte les forces liées a 1'accélération et a l'inertie de ces différents blocs
au cours de leur mouvements.

Les blocs peuvent étre rigides ou déformables .11 seront soumis aux forces internes aux
blocs et aux forces de surfaces (contacts) . L'équation du mouvement des blocs est donnée par la
deuxié¢me loi de Newton XF = m dv/dt a laquelle on ajoute un terme d'amortissement
proportionnel a la masse (C.v) avec v/vitesse, m / masse, F /force.

Le comportement des interfaces entre blocs (discontinuité) est modélisé par un systéme
ressort-patin (comportement €lasto-plastique) . Il est régi par des relations force-déplacement,
permettant d'évaluer les forces de contact entre blocs.

Malgré la complexité de sa mise en oeuvre dans la pratique, (détermination des
parametres a utiliser /28/) et la problématique du paramétre temps, ce modele s'est avéré trés
prometteur dans différents domaines : en géologie dans 'étude des failles sous l'effet de séismes
ou des édifices volcaniques /29 et 30/ et en génie civil, dans I'étude des barrages sous l'effet des
séismes /31/. En mine, ces modeles étaient utilisés pour étudier I'effet de 1'explosif sur la roche
ainsi que la stabilité des talus /32/ . Beaucoup d'autres applications dans ce domaine sont
envisageables.



B2 - L'approche expérimentale

Cette approche est basée sur l'empirisme qui résulte de longues années d'expériences en
matiére de stabilité d'ouvrages souterrains . Deux méthodes sont utilisées pour aider a prévoir le
comportement du massif rocheux .

B21 - Les classifications géotechniques

Ces méthodes consistent a repérer,a partir de l'expérience les paramétres géotechniques
importants pour la stabilité (fracturation, présence d'eau, résistance...) . Les plus connues parmi
ces méthodes sont celles de Barton /33/ et Bieniawski /34/ . Elles reposent sur une pondération
de parametres pour aboutir 4 un parametre quantitatif global qui permet de juger de la qualité€ du
terrain et du souténement & adopter pour 'ouvrage étudié .

B22 - Méthodes statistiques
Ces méthodes reposent sur des lois statistiques établies a partir de données recueillies
dans un grand nombre d' ouvrages analogues et permet de prévoir le comportement d'un ouvrage

et le soutenement approprié .

Ces lois sont présentes sous forme de formules tenant compte des différents facteurs
influengant le comportement de 'ouvrage /35/ .

Bien que " les résultats de cette approche soient cohérents avec la réalité¢" (Baroudi /36/)
et pratiques a utiliser, ces méthodes restent peu évolutives et ne peuvent traiter des situations
nouvelles.

B3 - La modélisation de la connaissance (approche semi-empirique fig. I 3)

Développée par H. Baroudi /36/, cette méthode a pour but d'aider & la décision pour le
choix de souténement des voies souterraines . Elle se fonde sur deux points essentiels :

-Une formalisation (sous forme de régles) de l'expérience passée avec mise a jour de ces
régles (base de connaissance) . .

- -Une stratégie de raisonnement permettant d'assurer une démarche cohérente dans le
maniement des régles .

Cette forme de modélisation mise sous la forme d’un "systéme expert”, profite donc de
l'expérience vécue, y compris celles des experts, et peut éventuellement faire appel a la
modélisation par calcul pour enrichir les bases de la décision.

Cette approche nous parait trés prometteuse dans le domaine de constructions d'ouvrages
souterrains et ceci pour deux raisons :

- Son aspect pratique puisqu'il tient compte de l'expérience acquise.

- Son aspect évolutif assuré par la possibilité de mise a jour des régles et par l'introduction des
résultats des modeles de calculs dans le raisonnement.
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C - METHODOLOGIE
L'étude de la stabilité des ouvrages souterrains s'est limitée depuis longtemps :

- A la détermination de I'état de contrainte au voisinage de l'ouvrage.
- A T'application d'un critére de rupture tenant compte du tenseur de contrainte (type Mohr
Coulomb...) permettant de prévoir le risque de rupture de la roche.

Les risques d'instabilité de 'ouvrage sont simplement estimés par rapport a l'importance des
zones de ruptures locales de la roche .

Nous rappelons que les criteres de ruptures généralement utilisé€s sont ceux
correspondant 2 la ruine d'un échantillon du massif rocheux entre les plateaux d'une presse, cette
ruine résultant simplement de la propagation de la petite fissuration originelle présente dans la
roche.

11 est bien évident que ce genre de critéres donne une idée assez correcte sur d'éventuelles
zones de ruptures locales au voisinage de 1'excavation mais ne permettent que rarement de juger
de l'instabilité de l'excavation . Celle-ci peut passer par plusieurs phases d'équilibre ou
d'instabilité selon le chemin des sollicitations subit par le terrain autour de l'excavation, la
répartition des zones de rupture locales dans le massif, la forme de l'excavation etc...

Il est donc nécessaire d'adopter une méthodologie plus évoluée pour étudier le
comportement du massif rocheux vis & vis d'une excavation souterraine. Celle-ci doit tenir
compte de 'évolution de la rupture locale jusqu'a la rupture totale de I'excavation (éboulement) .
Par conséquent, notre méthodologie comprend essentiellement deux étapes (cf fig 1 4) :

* La premiére étape consiste, a étudier le comportement des galeries rectangulaires (de
grandes largeurs et en terrains stratifiés), jusqu'a l'apparition de rupture macroscopique de la
roche : rupture a l'échelle locale .

Dans cette étape nous avons appliqué la modélisation la plus appropriée a ce genre de probléme
et a I'état du massif rocheux, c'est a dire :

- Les modéles analytiques d’applzcanon locale (théorie des poutres), permettant généralement
de traiter peu de phénomenes a la fois mais offrant une grande rigueur, ces modeles nous
permettront d'étudier le phénomene de flexion amplifié et I'influence des conditions aux limites
sur la stabilité du toit dans les galeries rectangulaires.

- La modélisation basée sur la méthode des éléments finis, (avec introduction des joints de
stratification) permettant une trés bonne précision sur le calcul des contraintes autour de
I'excavation, cette modélisation va nous permettre une définition correcte de les répartitions des
zones de rupture de la roche au toit de la galerie .

* La deuxieme étape consiste a étudier le comportement du massif rocheux autour de la
galerie aprés l'apparition de ruptures locales et jusqu'a 'instabilité possible du toit de la galerie :
rupture a I'échelle de I'ouvrage (éboulement) .

Pour cela nous étions amenés a utiliser la modélisation par la méthode des éléments distincts :
qui permet de tenir compte du nouvel état du massif rocheux a savoir :

- Les discontinuités (grandes déformations :décollements, glissements, rotations ).

- La loi du mouvement de la masse rocheuse autour de l'ouvrage (historique des différentes
étapes de la ruine ou de 1'équilibre du toit de la galerie).

Nous nous appuyons donc sur une modélisation évolutive en fonction du temps écoulé

apres le creusement de la galerie,tenant du passage de la roche d'un milieu continu ou pseudo-

continu a un milieu discontinu . Cette approches se distingue d' autres, (HOEK /37/) qui

affectent chaque modele & une nature de terrain, sans tenir compte du caractére évolutif du
massif rocheux autour de I'excavation .
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Dans cette partie nous allons étudier la rupture macroscopique de la roche a ’échelle
locale (fissuration) qui apparait au niveau du toit des galeries rectangulaires a la suite du
creusement a savoir : l'origine de la rupture et sa répartition dans le toit :

Dans la premiere étape nous étudions la notion de flexion amplifiée qui s'est avérée étre
la principale cause de l'apparition des premiéres fissures dans les différents bancs du toit .

Nous commengons par une modélisation globale basée sur la méthode des €léments finis
pour mettre en évidence le phénomeéne de flexion élémentaire au toit d'une galerie rectangulaire .

Nous passons ensuite & une étude plus détaillée du phénomene de flexion amplifiée des
bancs du toit, en se servant de la modélisation analytique localisée (théorie des poutres ) .
Cette étape nous permettra éventuellement de définir des conditions aux limites (géométrie du
toit, sollicitation ...) critiques qui produisent la rupture de la roche ( échelle locale ) .

Dans la deuxiéme étape nous essayerons de localiser les zones de rupture probables
compte tenu de 'effet de la flexion.ceci en utilisant la modélisation par la méthode des éléments
finis qui nous parait la plus efficace pour tenir compte de 'étendu du massif rocheux et de son
état de contrainte et permet une reproduction assez fidéle de la géométrie de l'ouvrage .

A - L'ORIGINE DE LA RUPTURE

Al - Le phénomene de flexion élémentaire

Pour mettre en évidence le phénoméne de flexion des différents bancs du toit nous
proposons un modele basé sur la méthode des éléments finis. Ce type de modélisation nous
permettra, entre autres, de décrire le comportement global de la galerie.

Afin de pouvoir comparer les résultats de la modélisation par rapport aux résultats des
calculs analytiques (Mandel /38 /), nous avons adopté au début, un modele simple dans lequel le
toit est composé d'un premier banc mince et d'un deuxiéme plus épais et plus déformable . La
couche exploitée est aussi plus déformable que le premier banc du toit . Des joints de
stratifications sont systématiquement introduits dans le modele au niveau des interfaces entre
bancs (cf. fig. II 1), et le calcul est fait sous ’hypothése des déformations planes .

A1l - Les contraintes horizontales de flexion au toit

* En absence de contrainte horizontale naturelle (cy, = 0) :

Le premier banc du toit fléchit vers 'ouverture sous l'effet de la variation de contrainte

verticale a laquelle il est soumis. Ce mouvement du toit entraine l'apparition de contraintes
horizontales de flexion dans le premier banc qui varient en oscillant autour de zéro du centre de
l'excavation vers les parements (fig. I 2 a et b) . Ces oscillations présentent des maximas 4 0,5 m
de part et d'autre des parements et s'amortissent au fur et a mesure que l'on s'éloigne des
parements . Ce phénomeéne d'oscillation démontré par Mandel /38/ (fig. II 2c) est di a la
compressibilité des appuis du premier banc (couche exploitée et deuxieme banc) .
Une analyse plus détaillée des contraintes dans différentes sections transversales du premier
banc permet de mettre en évidence une répartition triangulaire des contraintes horizontales .
Celles-ci sont nulles 2 mi-épaisseur du banc (fibre neutre), maximales et de sens opposé au
niveau des interfaces (fibre inférieure et fibre supérieure) (fig. II 3a) . La déformation du premier
banc est donc due a une rotation autour de l'axe neutre des sections transversales, le long du
banc. Ce type de déformation correspond a une flexion simple (théorie des poutres) .
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* En présence de contrainte horizontale naturelle :

Le modele est chargé d'une maniere hydrostatique (ch = ov = 20 MPa) . Comparé au cas
précédent (ch = 0), celui ci présente des variations des contraintes horizontales identiques le
long du banc avec une translation vers la zone de compression (fig. Il 4 a et b) . En effet, en
présence de la contrainte horizontale naturelles toutes les sections transversales, le long du banc,
deviennent comprimées . Nous aurons la répartition de contrainte de flexion donnée par la figure
I 3b . Le banc est donc soumis a une flexion composée .

A12 - Les contraintes verticales au toit

Suite a la flexion, la contrainte verticale dans le premier banc tend a diminuer au dessus
de I'ouverture (détente) (fig. II 5 a) . La contrainte de traction verticale qui apparait au niveau du
centre de l'ouverture a l'interface entre le premier et le deuxiéme banc peut expliquer un éventuel
décollement entre entre ces bancs. Nous notons une légére augmentation de la contrainte
verticale (de l'ordre de 1,4 ov (ch = 0) ; 1,2 ov (ch = 20MPa)) au dessus des parements . Ces
faibles valeurs de concentration de la contrainte verticale est due a la présence des joints de
stratification au toit (plans de glissement), ayant des raideurs tangentielles faibles . Ceux ci
tendent a libérer les contraintes de cisaillements et provoquent une détente plus importante dans
le massif rocheux.

A13 - Les contraintes de cisaillements au toit

Contrairement aux contraintes horizontales, les contraintes de cisaillement horizontales
se concentrent a mi-hauteur de 1'épaisseur du banc (axe neutre) et s'annulent au niveau des
interfaces entre bancs (fig. II 5 b et ¢). Cette libération de contrainte de cisaillement est associée
au glissement entre les différents bancs qui est guid€ par les joints de stratification .

Lorsque le nombre de joints de stratification au toit augmentent, le deplacement du toit croit
rapidement (tab. I 1) . Il passe de 2,1 cm pour un toit sans discontinuité & 5,7 cm en présence de
quatre plans de discontinuité horizontale (joints de stratification) .

D'autre part, la diminution des caractéristiques mécaniques des plans de glissement, amplifie
considérablement la flexion du toit et provoque une détente de la fibre inférieure du premier
banc (section B) jusqu'a méme l'apparition de contrainte horizontale de traction (tab. I12) .

A2 - Etude de la flexion amplifiée (flambage)

Dans le paragraphe précédent nous avons montré que la flexion du toit provoque un
glissement entre les bancs . En pratique la résistance des joints aux interfaces des bancs est
dépassée (glissement + décollement) . Le toit peut donc étre considéré comme un assemblage de
bancs désolidarisés les uns des autres .

Pour une meilleure compréhension de la flexion de cet assemblage de banc nous avons
fait appel a la modélisation analytique (théorie des poutres) qui s'avere trés efficace pour ce

genre d'étude .

Nous passons donc a une modélisation locale de I'espace ( 2 a 3m de toit ) et réduite a la
description d'un seul phénomene ( la flexion amplifiée) ceci nous permettra une analyse bien
approfondie du phénoméne provoquant la rupture et de l'importance des conditions aux limites
dans la rupture .

A21- Présentation du modele analytique

Dans ce modele le toit est assimilé a un assemblage de bancs (plaques ou poutres cf.
annexe I) reposant de part et d'autre des parements sur la couche excavée.

L'étude par éléments finis ainsi que I'observation sur site montrent que le toit subit un
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Tableau Il - 1

Nombre de Déplacement au
joints au toit milieu du toit (cm) Kn = 100 MPa/ m
4 87 Ks=10MPa/m
2 3,7
2.1
Tableau Il - 2
Raideur normale | Raideur tang. | ©Ox (fibre inférieure) Déplacement au
Kn(MPa/m) | Krt(MPa/m) (MPa) milieu du toit (cm)
100 10 -14 3,7
50 1 -4 7.3
5 1 8 14,5

VGH = OV = 20 MPa
L

Ox

B
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affaissement vertical AY niveau des parements, et que les sections transversales du banc
initialement verticales présentent une légére rotation A0 ( fig. II 6a) .

En premiére approximation,nous négligeons la compressibilité des parements en
supposant que la couche excavée est infiniment rigide .

* Les conditions aux limites (au niveau des parements) seront donc (fig. IT 6b) :
AY=0 et AB=0

Sous l'action combinée de la contrainte verticale sur le premier banc o,* et de la
contrainte naturelle horizontale Oy, le toit fléchit vers le vide :

* La déformation verticale du toit est maximale au milieu de la portée (centre de la
galerie) et s'écrit /17/ sous la forme :

Y maxi=o,*. a4 /384D wy(u) (1) (cf. annexel)

o, est la contrainte verticale moyenne s'exergant réellement sur le banc ou 'assemblage
de bancs étudiés . Cette valeur est calculée par la méthode des éléments finis (cf. fig. II 7a) .

La rigidité 2 la flexion du banc considéré est

__En’
12(1-v?)

Le coefficient de flambage est

2
2 _a“h
u =ZD °H
avec a : Largeur de la galerie

h : Epaisseur du banc
v : Coefficient de Poisson du banc
E : Module d'élasticité du banc

Cette flexion fait apparaitre dans toutes les sections transversales du banc un moment
“fléchissant” qui s'écrit sous la forme :

A
o2

M max =15 d (u) (cf annexe )

@)

Le moment de flexion ce traduit par une répartition des contraintes horizontales
triangulaires dans les sections du banc.

*La contrainte horizontale de flexion est maximale au niveau des parements :
- La fibre supérieure des bancs est détendue

o
Cy= O, - V2 oW (3)
2h
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- La fibre inférieure est comprimée :

o
G =0+ ";_ o(w  @4)
2h
*Les contraintes de cisaillement horizontale et verticale sont maximales sur la fibre
centrale au niveau des parements on écrit :

*
30,2

T (5)

Tmax =

* L'intéraction entre les bancs : Lorsque les premiers bancs ne se décollent pas les uns
. - *
des autres (voir annexe I) nous remplagons dans les formules (1), (2), (3), (4) et (5) ©,, par une
contrainte verticale équivalente sur le premier banc tenant compte des bancs supérieurs

. D [zZ(Pi+ o ©)
o, equi= ‘lf(ul) i
byla)

avec Pi=i. hi pour le banc i
ui : coefficient de flambement pour le banc i

A22 - Notions de flexion amplifiée et de flambage

Dans I'équation (1) et (2), les valeurs du déplacement et du moment fléchissant dans le
banc sont composées de deux quantités :

- une premiére quantité
G*V : 64 oX . 2

384D e 12

correspondant & la valeur du déplacement et du moment fléchissant dans le banc
rd z Mg : N b *
encastré 2 ses extrémités et soumis seulement & une charge verticale 6,

- une deuxitme quantité W(Y) respectivement ™U) qui sont deux fonctions
adimentionnelles dépendant de la contrainte horizontale naturelle et croissante dans l'intervalle

(o, ).

Ces deux fonctions sont égales a l'unité lorsque le coefficient u est égal a zéro ( oy, = 0),

et représentent les fonctions d'amplification du déplacement et du moment fléchissant , dii a la
présence de la contrainte horizontale, d'ou l'appellation : flexion amplifiée, a ce type de
sollicitation.
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Lorsque le coefficient u tend vers & les fonctions W) et VU) tendent vers 1'infini (fig.
IT 7b), ce qui correspond a une amplification brutale de la flexion du banc considéré. La
contrainte horizontale naturelle correspondant a u = §_est appelée contrainte critique d'Euler (ou
contrainte de flambement) et s'écrit sous la forme :

2
oy cri= ﬁ%——D-
a“h
soit u2 = 1c2

Les valeurs o} proches de (oycri) produisent de trés grandes déformations qui

conduisent généralement 4 un dépassement de la limite élastique du matériau,donc la rupture
locale de la roche. Ce phénomene est appelé flambage.

Nous notons que la contrainte oy cri est indépendante de la contrainte verticale, elle

dépend du module d'élasticité, du coefficient de Poisson du matériau et de 'élancement du banc.
Nous montrons dans les paragraphes suivants que la compressibilité des parements (mode de
fixation des bords de la poutre) réduit considérablement la valeur de la contrainte critique de
flambage.

Cette notion de contrainte critique prouve qu'il existe des conditions aux limites (mode
de fixation ou état des parements,et géométrie des bancs) pour lesquelles notre systéme atteint

un état d'équilibre instable ( non unicité de la solution [o] =Kl [&] théoric de la
bifurcation/42 et 43/) et ceci quel que soit les caractéristiques mécaniques Rc et Rt des
matériaux constituant le systéme.

Compte tenu du phénomeéne de flexion amplifiée nous allons analyser l'influence de
divers parametre sur le comportement et par conséquent la rupture locale du toit .

A3 - Influence de la profondeur sur le comportement du toit

Dans le calcul décrit précédemment la profondeur, est caractérisée par la contrainte
naturelle horizontale et par la contrainte verticale ¢, . Cette derniére s'exerce sur le banc
considéré et augmente généralement avec la profondeur .

Nous observons sur la figure II 8a, deux comportements assez différents du banc :

* Le déplacement reste inférieure a lcm pour les valeurs de contrainte horizontale
naturelle inférieure & 5 ou 10 Mpa et des valeurs de contrainte verticale naturelle de 'ordre de 8
a 15 MPa . (Ce qui correspond pour des conditions normales & une profondeur inférieure 2
400m)

Dans ces conditions le déplacement ne dépend pratiquement pas de la contrainte
naturelle horizontale . Son effet se limite 4 un simple confinement latéral du banc . (fig. Il 8b)

Une rupture de la roche peut €tre due a une contrainte horizontale de traction sur la fibre
supérieure au niveau des parements . Cette contrainte de traction résulte d'une flexion non
amplifiée du banc et reste par conséquent faible, elle ne peut causer d'ennuis a I'exploitant .
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* Le déplacement du toit prend des valeurs importantes (3 & 5 cm) pour les valeurs de la
contrainte naturelle horizontale de l'ordre de 20 2 40 MPa . Ce qui correspond, pour des
conditions normales, & une profondeur importante de l'ordre de 500 m et parfois méme a des
faibles profondeurs (de l'ordre de 200 m) en cas de conditions tectoniques assez particuli¢re
(annexe V).

Dans ces conditions le déplacement croit progressivement avec la contrainte naturelle
horizontale et la stabilité du banc reste assurée par le confinement horizontal .

Au dela d'une certaine limite de la contrainte horizontale naturelle ( 6y, > 40 MPa si on

adopte un coefficient de sécurité de 2 sur la contrainte de flambage. cf. annexe I), I'état du banc
devient critique, le déplacement s'amplifie considérablement, et bien que toutes les sections du
banc travaillent en compression 1'équilibre du banc est instable. La moindre variation d'un des
parametres de flexion peut produire le flambage du banc ce qui se manifeste théoriquement par
l'apparition de contraintes de tractions importantes dans le toit nuisibles pour la stabilité de la
galerie.

Nous soulignons que l'apparition de contrainte de traction au toit n'est pas toujours un
signe de flambage , nous pouvons avoir dans certains cas ol la contrainte verticale naturelle est
€levée, des ruptures par traction en dehors du domaine de flambage.

Dans certains cas ot la résistance a la compression du banc étudi€ est faible (inférieur & 40 MPa)
une rupture par compression simple peut se manifester sur la fibre inférieure au niveau des
parements parfois méme avant d'atteindre le flambage du banc.

En régle générale (cf fig. II 8c) nous distinguons deux formes de rupture :

- une rupture par flexion simple due a la présence de contraintes verticales importante
par rapport @ la contrainte horizontale naturelle,

- une rupture par la flexion amplifiée (flambage) lorsque la contrainte horizontale est
élevée, cette rupture se manifeste au niveau des parements par l'apparition de contrainte de
traction et de compression trés importante respectivement sur la fibre supérieure et inférieure.

Par ailleurs il existe des couples de valeurs de (0, ©,,*) qui garantissent la stabilité (non
apparition de rupture locale).

Nous notons, d'apres la figure II 8c , que cette sensibilité du phénoméne de flexion
amplifiée & la profondeur n'est pas indépendant de 1'élancement des banc du toit, ce qui nous
amene a étudier dans ce qui suit , l'aptitude du toit au flambage selon ses caractéristiques
mécaniques et géométriques.

A4 - L'aptitude du toit au flambage

L'aptitude du toit au flambage se caractérise par la valeur de la contrainte critique de
flambage (o}, cri ) intrinséque & chaque banc du toit . Plus celle-ci est faible,plus les risques de

flambage des bancs du toit sont importants .

* Pour les bancs trés élancés (h / a de l'ordre de 0,03), la contrainte critique de flambage
dépend en grande partie de 1'élancement des bancs. Elle diminue rapidement lorsque le rapport
h/a diminue (fig. II 9a) . Si on adopte un coefficient de sécurité de 2 pour la contrainte de
flambage, on peut dire qu'a 1000 m de profondeur pour une galerie de 7 m de largeur des bancs
de 15 a 20 cm d'épaisseur au toit présente de grands risques de flambage :
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* Lorsque les bancs sont peu élancés,la contrainte critique de flambage est importante et
augmente d'une fagon plus nette avec le module d'élasticité du banc. Dans les méme conditions
que précédemment un banc de 60 cm d'épaisseur ne présente aucun risque de flambage.

Compte tenu de ces remarques,nous allons analyser I'importance de ces différents
parametres géométriques et mécaniques dans la flexion amplifiée des bancs .

A41 - L'épaisseur des bancs

L'épaisseur des bancs est le parametre qui a le plus de poids sur le phénomene de flexion
et encore plus sur 'amplification de la flexion :

Plus le banc est épais,plus il résiste a la flexion et moins il se déforme . Dans les
conditions de la figure II 9b, un banc de 70 cm d'épaisseur est peu affecté par la flexion . Toutes
les sections du banc sont en compression uniforme, trés voisine de la contrainte horizontale

naturelle (G, = 20 MPa) un tel banc peut étre supposé comme banc "compétent dans le toit".

Lorsque 1'épaisseur du banc diminue (30 a2 40 cm), le phénomene de flexion s'amplifie
au fur et & mesure que la contrainte critique O}, cri s'approche de la contrainte naturelle

horizontale appliquée au banc ; ceci se manifeste par :

- Une diminution de la contrainte horizontale de compression sur la fibre supérieure (au
niveau des appuis) jusqu'a apparition de contrainte de traction.

- Une augmentation de la contrainte horizontale sur la fibre inférieure (au niveau des
appuis) qui peut dans certains cas dépasser la résistance a la compression simple de la roche.

Ad42 - La largeur de la galerie

Pour l'exploitant la largeur de la galerie est considérée comme étant le paramétre clef
pour la stabilité de I'ouvrage ; en effet c'est le parametre le plus maitrisable.

I1 est bien évident que plus la distance entre appuis (portée du banc) est grande plus la
flexion des bancs du toit augmente (fig. II 9c) mais, a partir du moment ou 1'on dépasse une
certaine largeur, la contrainte critique de flambage diminue, elle s'approche de la contrainte
horizontale naturelle, la flexion s'amplifie rapidement, des contraintes de traction importantes
apparaissent dans le banc, ainsi le phénomene de flambage se réalise . La rupture locale de la
roche et donc inévitable . La largeur de creusement produisant ces effets est appelée : largeur
critique

Dans les conditions de la figure II 9¢, lorsque 1'épaisseur du premier banc est inférieur a
30 cm, il est difficile de creuser des galeries avec des largeurs dépassant 6m sans voir apparaitre
des ruptures locales au toit . Nous notons que la notion de largeur critique est liée a 1’épaisseur
de premier banc du toit . II faut donc limiter la largeur de la galerie de maniére que le banc soit
loin du domaine de flambage pour éviter l'apparition de contraintes de traction importantes au
toit.

Nous notons que la notion de largeur critique est tres liée a I'épaisseur du banc . En effet
nous pouvons passer a une largeur de 9 m lorsque 1'épaisseur du premier banc dépasse 50 cm .
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Lorsque l'exploitant est amené a creuser sur des largeurs importantes, en adoptant un
coefficient de sécurité minimal, il faut éviter les hors-profils et le délavage au niveau des
parements car ceux-Ci provoquent une augmentation imprévue de la largeur de la galerie. Un
hors profil (ou délavage) de 25 cm de chaque c6té des parements correspond & une augmentation
de la largeur de 50 cm peut provoquer le flambage de bancs initialement stables . Dans
I'exemple de la figure II 9¢, & 1000m de profondeur, pour une épaisseur du premier de & 30 cm
et une largeur 5,7m les contraintes de traction sont nulles . En revanche a 6,3m de largeur les
contraintes de traction sont égales 2 10MPa .

Ad43 - Le module d'élasticité des bancs

Dans la flexion simple(o},=0), le module d'€lasticité n'a pas d'influence sur les valeurs

des contraintes dans le banc . En présence de contrainte horizontale naturelle faible et pour des
grandes valeurs du module d*¢lasticité (ch cri >> o)), cela reste vrai .

En revanche, pour les faibles valeurs du module d'élasticité (E < 6000 MPa) . Nous observons
une amplification de la déformation et des contraintes dans le banc lorsque le module d'elasticité
diminue ( fig. II 10) . Ceci est dii au fait que la contrainte critique de flambage ainsi que les
fonctions d'amplification ¢(u) et y(u) dépendent du module d'élasticité .

Ainsi nous démontrons que la rupture locale au toit, peut dans certain cas, dépendre du
module d'élasticité dela roche.

Nous notons dans (tab.II3) que, plus la contrainte horizontale naturelle est importante
plus l'apparition de contraintes de traction dans le banc s'accompagne de déformations

importantes du toit . D'autre part en présence de contrainte horizontale naturelle importante

(o= 30 2 40 MPa) l'apparition de contrainte de traction au toit correspond automatiquement au

flambage du banc ce qui n'est pas le cas pour les faibles valeurs de la contrainte horizontale
naturelle ( 6= 20 MPa) .

On en déduit que plus le banc est comprimé mieux il supporte une grande déformation élastique.
Le flambage d’un tel banc n'est pas précédé de signe de rupture locale de la roche mais plutét
d'un déplacement important.

Ad44 - Mode de superposition des bancs du toit

Nous venons d'étudier le comportement du premier banc du toit sans tenir compte de
l'influence des bancs supérieurs.
En effet, il peut arriver que les bancs du toit ne se décollent pas . Il y aura, par conséquent une
interaction entre les bancs qui ne peuvent étre traités indépendamment les uns des autres . Ceci
peut avoir lieu lorsque le deuxiéme banc, ayant des caractéristiques géométriques et mécaniques
telles qu'elles lui permettent de fléchir plus que le premier banc, transmet une contrainte
verticale sur le premier . Ainsi le comportement des deux bancs devient dépendant .

Pour une meilleure analyse de cette interaction et de son influence sur la flexion du toit,
nous allons en premiére approximation supposer que le toit est formé de deux bancs et étudier,
en utilisant la formule (6) paragraphe A2, l'influence des caractéristiques du second banc sur la
flexion de l'assemblage .

Ad41 - Influence du module d'élasticité du second banc sur la flexion du toit
(présence de banc de faible module d'élasticité au toit)

Plus le second banc est déformable, plus il transmet une contrainte verticale importante
sur le premier banc et plus la flexion du toit augmente. A son tour le premier banc exerce une
réaction verticale sur le second banc et I'empéche de se déformer librement.

L'effort vertical transmis par le second banc s'amplifie lorsque la contrainte horizontale
augmente, ce qui entraine I'amplification de la flexion de I'assemblage jusqu'au flambage (fig. II
11a).
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Le phénomene de flambage du toit est donc en relation avec le module d'élasticité de
l'assemblage . Plus le second banc est déformable plus la contrainte critique de flambage de
l'assemblage est faible ; lorsque le premier banc a un module d'élasticité de 7000 MPa celui du
second étant de 2500 MPa, la contrainte critique de flambage de 1'assemblage est de 53 MPa
tandis que celle correspondant au premier et au second banc sont respectivement de 78,2 MPa et
27,94 MPa . Nous démontrons a partir de cela que vis a vis de la flexion amplifiée, a épaisseur
égale, le module d‘élasticité du toit est égal & la moyenne des modules d'élasticité des bancs qui
composent le toit.

Bien que le flambage des deux bancs de 1'assemblage se fasse en méme temps (fig. II
11b) nous remarquons que l'apparition de contrainte de traction dues au flambage aura lieu en
premier dans le banc qui a le plus faible module d'élasticité .

Il en découle que la présence de banc de faible module d'élasticité au toit réduit la
rigidité du toit 2 la flexion et augmente les risques de flambage .

A442 - Influence de I'épaisseur du second banc sur la flexion du toit
(présence de banc mince au toit)

La présence d'un banc mince au toit augmente énormément l'aptitude du toit au
flambage. La contrainte critique de flambage du toit passe de 63 MPa a 58 MPa quand
I'épaisseur du deuxie¢me banc passe de 35 a2 20 cm (Fig.II 12a) .

Lorsque le toit est formé de deux bancs de mémes modules d'élasticité et d'épaisseurs
respectives 0,4 m et 0,2 m, la contrainte critique de I'assemblage est de l'ordre de 56 MPa ;
L'épaisseur équivalente de 1'assemblage (correspondant a cette valeur de la contrainte critique )
est égale a4 0,338 cm, elle est supérieure 2 la moyenne des épaisseurs des deux bancs de
I'assemblage et dépend des valeurs des contraintes critiques propre a chaque banc.

Si le premier banc est épais (de I'ordre de 50 cm) et par conséquent résistant a la flexion,
la diminution de I'épaisseur du deuxiéme banc n'aura aucun effet sur la flexion du toit (fig. II
12b) .
Vis a vis du flambage, la diminution de 'épaisseur du deuxieéme banc n'aura de l'importance qu'a
partir du moment ot le premier banc présente une aptitude 2 la flexion dans les conditions de
contrainte considérées.

Dans le cas général ol le toit est composé de plus de deux bancs, le flambage du toit
dépend essentiellement de ['aptitude du premier banc a la flexion . La présence de bancs minces
au dessus tend a réduire la contrainte de flambage, cette réduction dépend du nombre de banc
minces et de leurs épaisseurs (voir fig. IT 12c¢).

AS - La compressibilité des parements ; son mode d'action sur le comportement du toit

AS1 - Présentation du modéle

Pour étudier l'effet que peut avoir la compressibilité des parements sur la flexion nous
avons introduit dans le modele analytique précédent les conditions de fixation des bancs sur les
parements (modele inspiré des calculs de structures /17/ cf annexe I) .

Contrairement au modeéle précédent qui suppose que la couche exploitée est infiniment
rigide (A® = 0) nous supposons que la couche exploitée oppose sur les parements un moment
résistant sur les bancs du toit, proportionnel a la rotation A6 a laquelle il est soumis (fig. II 13a ).
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* Les nouvelles conditions aux limites du banc seront donc :

dy
- = _BM
Pour (x=0etx=a):Ay=0 et dx PMo

ol B est une constante proportionnelle a la compressibilité de la couche exploitée

* La déformation du banc est maximale au milieu de la galerie (x = a/2) et s'écrit sous
la forme :

Ymex =

oy [tuu-—v(tgu—u) tg(l’-)—uz}

16 u?D u? 2

* L'équation du moment fléchissant dans le banc s'écrit sous la forme :

* 2 4
oy 8 tqu -y (tgu —uw) 2%
Mf, =— 4u2 [1—— pere cosu(1 ~--—-)

X a

Le moment fléchissant présente des maxima sur les parements et au milieu de la galerie :

- Au milieu de la galerie

o, &’ [] _ tgu-y(tgu —-u}

M@/ 2 =- > ;
4y sin u

- Sur les parements

o a?
My=-7 ;’2 @(u)
_ tgu
v= 28 Du
tgu+ P

Le coefficient Y tend vers 1 pour les faibles valeurs de B . Nous retrouvons par
conséquent I'équation du moment fléchissant (M) dans le cas de parements incompressibles.

Lorsque B est grand le coefficient Y tend vers zéro ; le moment au parement s'annule . C'est le
cas ou les parements sont infiniment compressibles .

Nous avons développé dans l'annexe I, trois méthodes pour estimer le coefficient 3 .

A52 - Mode d'action de la compressibilité des parements sur le flambage du toit

Nous rappelons que le phénomene de flambage est lié a la notion de contrainte critique
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de flambage propre au banc considéré.

La figure II 13b montre que pour les mémes caractéristiques du banc, la contrainte
critique de flambage (O}, cri) est différente selon la compressibilité des parements.

Lorsque les parements sont incompressibles (B = 0), la valeur de la contrainte critique de
flambage est importante et s'écrit sous la forme :

2
. D
o, Cri =4 ——
H aZh

lorsque les parements sont infiniment compressibles , 1a valeur de O cri est divisée par
quatre,

Nous pouvons donc écrire :

2
. n“D
o, cri ={(p) Zn

A partir de I'étude de la fonction f(B) figure IT 13c il en ressort que :

- Lorsque la compressibilité des parements est grande (f > O,Z(MN.m)'l), la fonction
f(B) est trés proche de 1 et l'aptitude au flambage du banc devient maximale (le flambage n'est
plus sensible 4 B) .

- Lorsque la compressibilité des parements est faible, l'aptitude du banc au flambage est
moins grande mais elle est trés sensible a de trés faibles variations de la compressibilité.

Ceci prouve que le phénomene de flambage est trés sensible aux conditions aux limites de la
structure étudiée, ces conditions seront donc prépondérantes dans le mode de comportement du
toit et la rupture de la roche autour de la galerie

AS53 - Influence de 1'état des parements sur le comportement du toit

I'état des parements (compressibilité,dégradation...) représente en quelque sorte les
conditions de fixation des bancs du toit .La flexion du toit est par conséquent liée a 1'état des
parements,elle s'amplifie et provoque dans certains cas (importante dégradation des parements)
des ruptures locales au toit (fig. II 13d) . Cet effet des parements est lié au coefficient de
flambage" u " du banc étudi€e, en sachant que la valeur de u = /2 correspond au flambage
d'un banc sur appuis infiniment souple, nous trouvons que :

+ Quand u = nt/2, la dégradation des parements provoque une augmentation croissante de
la déformation au toit, le flambage n'aura lieu que lorsque les parements deviennent infiniment
souples .

+ Quand u < /2, la dégradation des parements provoque une augmentation rapide de la
déformation du toit, celle-ci se stabilise et ne dépend plus de 1'état des parements au dela de

B =02(MN m)‘1 (moment de fixation négligeable) . Dans ce cas la dégradation des parements
ne pose pas de probléme nuisible pour la stabilité du toit.

+ Quand u > 7/2, la dégradation des parements entraine une amplification croissante de
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la déformation du toit (méme chose pour la contrainte de flexion), le flambage peut avoir lieu
méme avec une légere dégradation des parements (faible augmentation de ). Dans ces
conditions une grande importance doit étre donnée a la surveillance et a l'entretien de 1'état des
parements .

D'autre part quelle que soit la valeur du facteur de flambage u du banc la position de la
section critique a la rupture varie selon la compressibilité des parements (fig. II 13e) :

- lorsque les parements sont trés compressibles (f > O,O4(MN.m)‘1) la section critique du
toit se situe au milieu de la galerie .

- lorsque les parements sont peu compressibles les sections critiques du toit sont situées
au niveau des deux parements (en cas de sollicitation importante nous pouvons voir apparaitre
des ruptures au milieu de la galerie également) .

A6 - CONCLUSION

A grande profondeur,en terrain stratifié, la présence de contraintes horizontales
naturelles élevées est a l'origine de la flexion amplifiée et de la rupture macroscopique de la
roche rencontrée dans le toit des galeries rectangulaires de grande largeur .

L'aptitude du toit au flambage augmente lorsque le rapport de ['épaisseur des bancs
(principalement le premier banc) sur la largeur de la galerie diminue . Ces risques de flambage
augmentent énormément lorsque la couche exploitée est compressible (fig. 11 14).

Compte tenu de cela nous définissons trois paramétres essentiels permettant de prévoir et de
lutter contre l'amplification de la flexion du toit et la rupture de la roche :

- La qualité du toit ou son aptitude au flambage peut étre estimée & partir de la mesure
de I'épaisseur des premiers bancs du toit, essentiellement le premier . L'épaisseur de celui-ci
peut étre estimée par la mesure de la distance entre le toit de la galerie et le premier plan de
faible résistance (discontinuité paralléle au toit) . Pour une meilleure estimation la qualité du toit
nous attachons une grande importance aux observations endoscopiques systématiques dans des
forages au toit.

Une estimation de l'indice (RQD) basée sur le relevé de 1'état de fissuration du toit a partir de
sondages réalisés perpendiculairement au toit peut aussi donner une idée approximative de
l'aptitude au flambage du toit .

- L'état de dégradation des parements (compressibilité) joue un grand role dans
I'amplification de la flexion du toit . Il est donc nécessaire d'attacher une grande importance a
l'entretien et au renforcement des parements. Lorsque les parements sont rigides, ils assurent une
fixation importante des bords du toit, empéchent la formation de contrainte de traction au toit au
niveau du milieu de la galerie et réduisent énormément les risques de flambage du toit et de
rupture locale

- La largeur de la galerie étant le parametre le plus facilement maitrisé par I'exploitant,
celle-ci constitue une donnée clef pour la stabilité de l'ouvrage. Elle doit étre fixée selon
I'aptitude du toit au flambage et la compressibilité de la couche exploitée. Lorsque 1'exploitant
est amené A creuser sur des largeurs importantes,un contrdle de la section de la galerie devient
indispensable au cours des travaux pour éviter 1'élargissement supplémentaire dii, quelque fois
aux imperfections des opérations d'abattage.

Nous sommes donc arrivés & prouver que la rupture locale de la roche est liée a
I'amplification de la flexion du toit, a identifier les parametres principales qui provoquent cet
effet ou en d'autres termes, les conditions aux limites pour lesquelles ce phénomene se produit .
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B - LOCALISATION DES ZONES DE RUPTURES DUES A LA FLEXION DU TOIT

B1 - Introduction

Apres avoir analysé les origines de la rupture macroscopique de la roche au toit, induite
par le creusement, nous allons,dans ce paragraphe passer a sa localisation, c'est & dire déterminer
les zones du toit qui sont soumises aux sollicitations les plus importantes et qui seront par
conséquent si¢ge d'apparition de la fissuration induite ou de mobilisation de fissures naturelles
préexistantes .

A titre indicatif, nous rappelons que dans le paragraphe (II A) les modeles analytiques
mettent en évidence une sollicitation (moment de flexion) maximales au toit se situant
généralement au niveau des parements . Ces zones de ruptures locales peuvent se transmettre au
niveau du centre de la galerie au cas ol la dégradation (et/ou la compressibilit€) des parements
est importante. nous soulignons que les modeles analytiques utilisés ont pour objet un banc du
toit ( ou quelques bancs ) mais ne prennent pas en compte I’ensemble du massif environnant
(haut toit, veine exploitée etc ...)

La modélisation par la méthode des éléments finis se préte bien a ce genre d'étude . En
effet elle permet une analyse détaillée de la répartition des contraintes au toit compte tenu de la
géométrie réelle de I'ouvrage et de 1'étendue du massif rocheux environnant .

A partir de calculs effectués par la méthode des éléments finis en milieu continu, J.L.
Hill /2/ montre que pour une galerie rectangulaire dont la largeur est trois fois plus grande que la
hauteur, les sollicitations maximales au toit sont transmises au niveau du parement au fur et a
mesure que la contrainte horizontale augmente (6,/0,, varie de 1 a 3) . Ce résultat nous parait

intéressant car il explique en partie la rupture qu'on observe dans les galeries situées & grande
profondeur oti la contrainte horizontale naturelle est élevée.

Dans notre analyse du probleme d'instabilité, nous avons donné plus d'importance a la
largeur compte tenu de la tendance actuelle a I'élargissement des galeries miniéres . En effet,
l'importance de ce parametre est une caractéristique commune a toutes les galeries olt nous
avons observé des instabilités génantes (cf chapitre I).

Nous allons donc appliquer la méthode des éléments finis pour essayer de localiser les zones de
fortes sollicitations au toit en fonction de la largeur de la galerie.

B2 - Influence de la largeur de la galerie sur la repartition des zones de rupture locale
au toit

* Le modele utilisé est présenté sur la figure II 15 : Des joints de stratification (type
Goodman) séparent les différents bancs du toit et 1'état de contrainte dans le modele est supposé
hydrostatique (o, = 6, = 20 MPa) . Les joints de stratification sont affectés de caractéristiques

mécaniques faibles (K, = 500 MPa /m et K = 50 MPa /m) afin d'amplifier les phénomenes .

* En faisant varier la largeur de la galerie dans le mode¢le, entre 2 et 8 m, nous avons
constaté qu'au niveau de la fibre inférieure du premier banc du toit:

- La contrainte horizontale au centre de la galerie (section A fig. Il 15b ) initialement
une traction diminue puis passe en compression pour une largeur supérieur a 4m .
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-La contrainte horizontale au niveau de la section (B ),située a 0,5 m des
parements,initialement une compression tend 4 augmenter et se transforme en contrainte de
traction assez importante .

B21 - Cas ou la galerie est étroite

Lorsque la largeur de la galerie ne dépasse pas 4 m, la flexion du toit est quasi circulaire.
La déformée du toit de la galerie présente des rayons de courbure minimum au centre de la
galerie (section A) et 2 0,5 m a l'intérieur des parements (section C) (fig. II 16 a). Ceci dit la
flexion se traduit par l'apparition de contraintes de traction au niveau de la fibre inférieure, au
centre de la galerie et par une compression importante au niveau de la section C (fig. II 16b) ; ce
phénomene sera inversé sur la fibre supérieure. En conséquence, les sections critiques au toit,
au niveau du premier banc, sont situées :

- Au centre de la galerie ou une rupture locale peut avoir lieu par traction sur la fibre
inférieure et /ou compression sur la fibre supérieure .

- A 0,5 m a l'intérieur des parements o la rupture locale se manifeste par une traction
sur la fibre supérieure et une compression sur la fibre inférieure .

Dans les bancs supérieurs les zones de rupture éventuelles de la roche se concentrent de
plus en plus vers le centre de la galerie . Ceci est di a l'atténuation progressive de l'effet des
parements lorsque l'on s'en éloigne (fig.II 17a).

B22 - Cas ou la galerie est large

Lorsque la largeur de la galerie dépasse 4 m, la flexion du toit n'est plus circulaire.
Puisque la portée du banc est importante, la flexion proprement dite s'atténue vers le centre de la
galerie au fur 2 mesure que 'on s'éloigne des parements .

La déformée du toit de la galerie (fig. II 16 a) présente des rayons de courbure minimaux
a 0,5 m de part et d'autre des parements (sections B et C), lieu ol la rotation des sections
transversales est maximale. Au voisinage du centre de l'excavation, la déformée est quasiment
plane et la rotation des sections du banc est presque absente, ceci a l'image d'une cuvette
d'affaissement en surface (1).

* Dans le premier banc, les sections critiques a la rupture locale se situent donc (fig. 11
16b)

- A 0,5 m des parements (coté galerie) ; la rupture locale se manifeste par une traction au
niveau de la fibre inférieure et une compression importante sur la fibre supérieure.

-A 0,5 m des parements (cOté massif) ; la rupture locale se manifestant par une
compression sur la fibre inférieure et une traction sur la fibre supérieure .

Les sections situées a proximité du centre de la galerie sont soumises 2 une contrainte de
compression horizontale uniforme ( dans une section ) dont la valeur est proche de la contrainte
horizontale naturelle (o}, = 20 MPa) . Les risques de rupture de la roche sont donc trés peu

probables .

1

' L'exploitant aurait tendance & augmenter la portée entre les bords fermes (largeur exploitée) pour éviter des
sollicitations importantes dans le toit au niveau des chambres situées 2 la partie centrale du panneau exploit€ dans
les exploitations par chambres et piliers.




section B

section B

a - Déformée du premier banc du toit en fonction de la largeur de la voie

Ox (MPa)

30
20

10

- traction

b - Répartition des contraintes horizontales sur la fibre inférieure du premier banc
du toit en fonction de la largeur de la voie

FIGURE 11 16




a - Cas de galeries de faible largeur - a = 3m

7

b - Cas de galeries de grande largeur-a=7m

&M\/\/ N_M

e [ 5“_%?_\
6 7 8 A 234
h=2,5m
ae
. <€ > v
Y

\q

:-60 MPa
:-50 MPa
:-40 MPa
:-30 MPa
120 MPa
:-10 MPa
:0 MPa

NN AEWON

B Zone entraction

Fig. Il - 17 : Répartition des contraintes horizontales
dans les différents bancs du toit




22

* Au niveau des bancs supérieurs, les sections soumisent a une rotation maximale (B et
C) s'écartent de part et d'autre des parements . Les sollicitations maximales se concentrent vers
le centre de la galerie au fur et 2 mesure qu'on monte dans le toit (fig II 17b) . Ceci est dii, d'une
part a la diminution de la portée des bancs supérieurs, d'autre part a 'atténuation progressive de
l'effet des parements (discontinuité de l'appui).

Ces résultats sont en parfaite concordance avec les essais sur maquette réalisé par
Goodman./ 26 / (fig IIl 3 ; annexe 1I1)

Dans notre analyse de la rupture locale de la roche nous nous fondons sur le calcul d'un
coefficient de sécurité Ak (inversement proportionnel & 6min - omax ) ; c'est un coefficient par
lequel il faudrait multiplier les cas de charges étudiés, pour avoir un cercle de Mohr tangent 2 la
courbe intrinséque de la roche. Dans notre analyse, nous avons attaché une grande importance a
la contrainte horizontale ©,, en effet, la faible épaisseur des bancs du toit nous sommes

relativement dans des conditions de contrainte plane . o est quasiment la contrainte principale

ceci ce justifie par la présence des joints de stratification de faible raideur tangentielle qui
libérent les contraintes de cisaillement horizontales au niveau des fibres externes dans les
différents bancs du toit .

En présence de bancs d’épaisseurs importantes (de l'ordre de 70 cm), la contrainte de
cisaillement, maximale au niveau des parements prend de l'importance et son effet ne peut étre
négligé . En pratique deux cas sont envisageables :

- Lorsque le banc est homogene, la contrainte de cisaillement maximale sur la fibre
centrale (mi-épaisseur du banc), peut provoquer une rupture par cisaillement verticale au niveau
des parements, ou mobilisation de fissuration naturelle (cf annexe I) . En absence de plan de
glissement préférentiel (fissure naturelle), il faut €étudier plus en détail la localisation et
l'orientation du plan ou le cisaillement est maximal.

- Lorsque le banc est formé de plusieurs feuillets séparées par des plans de faible
résistance au cisaillement, la contrainte de cisaillement horizontale, qui se développe au niveau
des fibres centrales du banc, provoque le glissement entre feuillets . Dans ce cas 1'étude de la
rupture des différents feuillets se fait en contrainte plane ot le phénomene de flexion est
prépondérant .

En général dans le toit d'une galerie rectangulaire de grande largeur nous distinguons
deux types de zones :

- Des zones détendues caractérisées par une contrainte horizontale trés faible (avec des
possibilités de contraintes de traction) et susceptibles de ruptures locales de la roche qui ont pour
conséquense l'apparition de discontinuités dans le toit (ouverture de fissure naturelle ou
initialisation de fissuration induite).

-_Des zones comprimées ne présentant pas de grand risque de ruptures locales . Ces
zones généralement délimitées par des discontinuités verticales au niveau de chaque banc
forment des blocs continus du massif rocheux susceptibles de se déformer ou de se déplacer le
long des discontinuités (cf fig. L 17¢ ) .
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C - CONCLUSION

Dans les galeries de grande largeur creusées en terrain stratifié, les zones de sollicitations
maximales se situent & proximité des parements.

Malgré la restriction des hypothéses, le calcul analytique permet de mettre en évidence,
une rupture au niveau des parements, et au centre de la galerie en cas de dégradation des
parements ou d'un flambage des bancs du toit.

Compte tenu des limites lointaines du probléme , et de la géométrie réelle de la galerie, la
méthode des éléments finis nous a permis de localiser avec précision des zones susceptibles de
rupture locale de la roche . Elles sont situées a 0,5 m de part et d'autre des parements et montent
dans les bancs supérieurs du toit en s'écartant des parements vers le centre de la galerie.

Cette rupture locale au niveau du toit provoque la création de discontinuité ou plan de
glissement délimitant des blocs dans le massif rocheux . Ces blocs peuvent €tre stables et seront
a l'origine de la stabilité de tout l'ouvrage ou instables et provoquer la rupture totale de I'ouvrage
(éboulement ). La rupture de cet assemblage de bloc au toit ne se limite plus a un critére
intrinséque & la roche a I'échelle locale, mais dépend du nouvel état du massif rocheux (milieu
discontinu) ou les caractéristiques des discontinuités sont prépondérantes dans le comportement ,
ainsi la géométrie de la galerie et d'autres facteurs qu'on essayera de définir dans le chapitre
suivant ; ceci dit nous passons a 1'étude de la rupture & plus grande échelle, celle de
Pouvrage.
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C - Conclusion
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Dans le chapitre précédent nous avons pu définir dans le toit :

- Des zones de rupture locale de la roche provoquées par la flexion,correspondant sur
site et dans les essais sur maquettes,a une fissuration verticale visible a 1 'oeil nu.

- Des zones intactes confinées,délimitées par les discontinuités, elle forment les blocs du
massif rocheux au toit.

Nous nous proposons dans ce chapitre d'étudier le mécanisme et les critéres de rupture
globale du toit 4 1'échelle de ’ouvrage . Ceci revient & étudier le comportement de 1'assemblage
de blocs qui se forment au toit apres l'apparition des discontinuités .

Nous étudions,en premiére partie, I'éboulement dans le cas simple d'une fissuration
induite par le creusement (flexion du toit),ce qui nous permettra d'étudier avec précision les
sollicitations dans chaque bloc et leur mouvement,pour mieux définir les mécanismes et les
parameétres qui interviennent.

En deuxiéme partie,nous analysons I'éboulement dans le cas d'une fissuration naturelle
préexistante en s'intéressant au comportement global du toit.

A - L'EBOULEMENT DANS LE CAS D'UNE FISSURATION INDUITE PAR LE
CREUSEMENT

Depuis plusieurs années,beaucoup d'auteurs ont souligné 1"importance du phénomeéne
d'arc-boutement” élémentaire dans les milieux discontinus/49,50 et 56/, mais,ce dernier reste
jusqu'a présent mal défini. Pour cette raison,nous essayons en premiére étape,d'étudier ce
phénomene,avec plus de précision,afin de définir les paramétres qui interviennent . Nous nous

basons sur une modélisation analytique locale .

En deuxiéme partie,nous passons a une étude complete de I'éboulement,en essayant de
reproduire les mécanismes provoquant la rupture du toit,et de définir les criteres de 1'équilibre.
Nous utilisons une modélisation fondée sur la Méthode des éléments distincts qui est adaptée
au cas des milieux discontinus.

Al - Le phénomeéne d'arc-boutement élémentaire

Le modeéle que nous avons utilisé pour étudier le phénoméne d'arc-boutement entre les
blocs au toit est inspiré des résultats des essais sur maquettes (cf annexe II).

Ce modele se fonde sur 1'étude de 1'équilibre d'un banc du toit aprés sa fissuration
(apparition de rupture locale).

Nous utilisons quelques résultats des modeles analytiques décrits dans le chapitre II,pour
localiser les zones de ruptures de la roche qui délimiteront les blocs au toit.

Nous supposons que les parements sont assez dégradés pour qu'une rupture ait lieu au
toit au niveau des parements ainsi qu'au niveau du milieu de la galerie.

All - Présentation du modele de "blocs a trois charniéeres"

Apres l'apparition de ruptures locales dans le premier banc du toit,les fissures verticales
continuent & s'ouvrir au niveau de la fibre supérieure coté parement et au niveau de la fibre
inférieure,au milieu de la galerie. Ceci est accompagné par une concentration de la contrainte
horizontale de compression de plus en plus importante dans les fibres opposées (fig .III 1a).




a - Modélisation du banc du toit sous forme d'arc a trois charniéres

deri

b - Angle de rotation maximal des blocs au toit

fissure verticale

0 max

parement
toit de la galerie

¢ - Répartition des contraintes horizontales dans le banc
en présence de fissure verticale

Fig. lll - 1 : Modélisation du 1er banc du toit en arc a trois charniéres
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Nous aurons donc un mouvement de rotation de deux blocs autour de trois rotules
(charnieres) qui aboutit & un déplacement vertical de la rotule centrale . Le mouvement de
rotation des blocs s'arréte par coincement des deux blocs; ce phénoméne est appelé "arc-
boutement”. :

Les essais sur maquettes / 48 et 47 /,confirment ce type d'analyse et mettent en évidence

deux types de rupture de 'assemblage :

-Une rupture par écrasement de la roche, au niveau des rotules due essentiellement & une
répartition triangulaire de la contrainte horizontale de compression, et une différence de
déformation entre les différentes fibres horizontales du bloc.Ce mode de rupture est rencontré
dans des bancs de faible épaisseur (fig I 11, annexe I) .

-Une rupture par cisaillement le long de la ligne, liant les deux rotules du bloc . Celle-ci
est observée dans des bancs relativement €pais, ot la réaction développée au niveau des rotules
est importante.

Pour simplifier la modélisation analytique,nous supposons que :

-Les rotules sont fixées (le glissement est négligé), et €lastiques, c'est a dire que la
contrainte horizontale dans les rotules ne peut dépasser la résistance a la compression de la
roche Re.

-Les blocs sont indéformables.

Dans ces conditions nous montrons, que le déplacement vertical maximal de la rotule
centrale, est donnée par l'expression suivante :

" - 32
Ymex=h— 5%
max 4-R.-h-K
oll h : Epaisseur du banc considéré

3k . . -
cy contrainte verticale résultante sur le banc
Re : Résistance a la compression du banc
k=h'h : Coefficient de contact entre les blocs
h' : Epaisseur de contact entre les blocs (cf fig I1I 1a)

A12 — Les parametres favorisant I'arc-boutement
A121 - La résistance a la compression
Le phénoméne d'arc-boutement entres blocs ne peut avoir lieu que lorsque la résistance a
la compression simple du matériau constituant les blocs est suffisamment élevée, ceci pour deux

raisons :

- pour que la rupture par traction au niveau de la fibre supérieure doit avoir lieu avant que
la résistance a la compression du matériau ne soit dépassée au niveau de la fibre inférieure (cté
parement).

- pour qu'au cours de la rotation, le coincement entre les blocs reste possible (rotule
élastique).

Plus le banc est mince, plus la résistance a la compression simple nécessaire pour obtenir




données de base
Ov=0,05MPa

C’T['E'_’é'o'b‘ﬁm Fo=T00 =

Oxi> Re "‘\ ~ oxXi

Rupture par compression

BdW0Z=4O

a7 A P TTTTTmoTmTTTT o oT s oo
]
i | h=037m
i
36 ! équilibre par arcboutement
03« < Rc etoxs > Rt
35 1 0 e

34

Déplacement vertical critique (cm)

Resnstance ala compressron snmple M Pa)

33

e 3 1

40 50 60 70 80 90 1 00 1 1 0 1 20

a - Influence de la résistance a la compression simple sur
I'équilibre par arc-boutement des blocs au toit

n
o
w

1
€D ol o e e 1 et v e e o i v B P

Oxi> Rc et Oxs> Rt

Flambage et écrasement des charniéres

42+ Oxi < Rcetoxs > Rt
plan de cigaillernert
6
3 Equilibre par arc-boutement
] ]
1
—~ 30 bt e e
E ]
= ] :
S 24- :
5 :
> - O%s < Rtet oxi < Re !
5 i
[+] o i
c 18 ]
g .
3 :
\Q- - ‘
o 12 Pas de rupture '
7 {
i
°] E
=g : P
1
0 . ‘g—!_% | X
5 6

3 4 7
b - Influence de la largeur de la galerie sur le mode de comportement du toit
Figure Il - 2




26

l'arc-boutement doit étre élevée. En effet, 1'apparition de contraintes de traction provoquant la
fissuration, s'accompagne de concentration importante de contraintes de compression au niveau
des rotules ; celles-ci peuvent dépasser la résistance a la compression de la roche . Pour une
épaisseur de 35 cm par exemple, 1'équilibre par arc-boutement n'aura lieu que si la résistance 2
la compression de la roche dépasse 31 MPa (fig. III 2a).

Lorsque la résistance & la compression est élevée (100 MPa), le déplacement vertical
maximal de la charniére centrale tend vers une valeur proche de I'épaisseur du banc. Par contre
plus la résistance a la compression est faible, plus le déplacement maximal de la charniere
centrale est faible et moins l'assemblage des blocs est déformable.

La résistance a la compression simple de la roche représente en quelque sorte la
souplesse de la rotule .

A122 - La largeur de la galerie

 Lorsque la largeur de la galerie est faible,la flexion du banc est faible et la rupture par
traction ne peut avoir lieu, le milieu est donc continu ou pseudo-continu et la formation de blocs
n'est pas envisageable.

Des que la largeur dépasse 6 m (exemple de la figure III 2b ), deux blocs se forment au
toit. Sous l'effet de leur poids les blocs subissent une rotation importante puis 1'équilibre se
maintient avec un déplacement de la charniére centrale ne dépassant jamais I'épaisseur du banc
(30 cm). Plus la largeur est importante,plus le déplacement vertical maximal de la charniére
centrale est faible.

Pour les galeries de trés grande largeur (> a 8 m), le phénomene d'arc-boutement entre
blocs n'est plus envisageable. En effet le banc subit un flambage, la résistance a la traction et la
résistance a la compression du matériau seront dépassées simultanément (écrasement de la
rotule).

A123 - L'épaisseur du banc

L'épaisseur du banc est, le paramétre le plus important dans le phénoméne d'arc-

boutement au toit . Lorsque elle n'est pas trop importante (< a 35 cm fig. III 3a ), une rupture par
traction peut apparaitre au toit et le phénomene d'arc-boutement est envisageable.
Le déplacement vertical maximal de la charniére centrale, correspondant a 1'équilibre, est fixé
par l'épaisseur du banc: plus le banc est épais, plus les blocs peuvent subir des rotations
importantes autour des rotules . Ces rotations ne dépassent pas la valeur (o = arctg 2h/a). Cela
revient & dire que le déplacement maximal de la charniére centrale est toujours inférieur a
I'épaisseur du banc considéré.

Dans les conditions de l'exemple étudié( fig III 3a), le phénomene d'arc-boutement ne
peut pas avoir lieu en présence de bancs tres minces ( 10 & 20 cm) a cause du phénomeéne de
flambage, ce dernier, provoque des déplacements dépassant 1'épaisseur du banc et des
contraintes de compression dépassant la résistance a la compression de la roche.

En régle générale, pour des roches ayant une résistance a la compression de 1'ordre de 100MPa,
I'équilibre par arc-boutement n'est pas toujours possible apres la fissuration du toit . Cela dépend
essentiellement, du rapport de I'épaisseur du banc sur la largeur de la galerie h/a (fig III 3b):

- Lorsque le rapport h/a < 0,035, 1'équilibre du banc par arc-boutement de bloc n'est pas a
considérer, la rupture du banc se fait par flambage, Ce phénomene provoque: la naissance de
contraintes de traction et de compression trés importantes entrainant 1'écrasement des rotules dés
leur formation , ou un déplacement vertical élastique (avant la fissuration du banc) supérieur a
I'épaisseur du banc .

- Lorsque le rapport h/a > 0,035, aprés I'apparition de rupture par traction, il y aura
formation d'arc a trois charniéres et 1'équilibre devient possible, I'importance de la contrainte
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horizontale développée au niveau des rotules, peut provoquer la ruine de l'assemblage par
cisaillement, le long le la droite passant par les deux rotules du bloc .

Ce rapport h/a est peu sensible a la contrainte horizontale naturelle ainsi qu'au module
d'¢lasticité . 11 dépend essentiellement, de la résistance & la compression du massif rocheux
(la résistance a la traction est supposée négligeable dans notre cas) .

A13 - Conclusion

La rupture locale au toit n'entraine pas automatiquement 1'éboulement. Un équilibre par
arc-boutement peut €tre envisageable aprés fissuration du massif (formation d'arc & trois
charniéres) .

L'arc-boutement des blocs aura lieu lorsque les conditions suivantes sont satisfaites :

- La résistance a la compression simple est importante (50 a 100 MPa) .
- Le rapport de 1'épaisseur h du banc sur la largeur a de la galerie, est supérieur 4 0,035

Le déplacement vertical maximal de la charniére centrale, avant la rupture de
l'assemblage des blocs au toit, est toujours inférieur a la valeur de 1'épaisseur du banc considéré .
A partir de cela, nous pensons, que toute estimation du déplacement vertical critique avant
I'éboulement du toit, doit tenir compte de 1'épaisseur des bancs du toit .

A2 - Le mécanisme global de I'éboulement

En réalité, I'éboulement ou la stabilité du toit formé d'assemblage de blocs ne dépend pas
uniquement de l'arc-boutement entre blocs que nous venons d'étudier . En effet le glissement le
long des fissures ainsi que les déformations (internes) des blocs ont beaucoup d'importance dans
le mécanisme de 1'éboulement . Nous essayons, dans ce paragraphe, d'étudier d'une maniére plus
complete ce mécanisme en définissant les conditions de 1'éboulement qui seront donc des criteres
de rupture a plus grande échelle (celle de la galerie) .

A21 - Présentation du modéle

Le modele de travail est présenté sur la figure III 4 . La fissuration introduite correspond
aux zones de ruptures locales déterminées par la méthode des €léments finis dans le cas de
galeries larges . Nous distinguons au toit dans les premier et deuxieme bancs, un bloc central et
deux blocs latéraux (situés au niveau des parements) .

Le code de calcul (UDEC), présenté dans l'annexe II, fondé sur la méthode des éléments
distincts, permet d'étudier ce type de modele en tenant compte :

- De la déformabilit€ des blocs ; tous les blocs sont supposés totalement déformables et
peuvent étre soumis & une déformation axiale et latérale et & une distorsion.

- Du facteur temps en fonction duquel on peut suivre le comportement de chaque point
du modele . Malgré sa signification physique incontestable, il est généralement trés faible
(comparée a la réalité) . Ceci est dii en partie,a 'absence de la viscosité dans le comportement
des blocs et des joints . En effet, la déformation des blocs est supposée instantanée ce sont
simplement les déplacements qui varient avec le temps, selon l'accélération a laquelle ils sont
soumis.

Une charge hydrostatique de 20 MPa est appliquée au modéle, en plus d'une force de
volume équivalente au poids propre appliquée a chaque bloc . Nous commengons les calculs par
une phase de consolidation du mode¢le sans la galerie . Une fois 1'€quilibre du systéme atteint,
nous simulons le creusement par I'élimination de la partie du massif correspondant a la section
de galerie.
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A22 - Simulation du développement de la fissuration verticale induite par le
creusement et mécanisme de I'éboulement .

La simulation de la fissuration de la roche,que nous proposons,consiste a introduire
dans les différents banc du toit au niveau des zones de ruptures prévisibles (chap II), des
fissures verticales, avec des caractéristiques mécaniques initiales trés élevées puis a réduire
instantanément ces caractéristiques aprés la phase de la flexion .

Nous avons mis en évidence deux phases essentielles du mouvement:

*Une premiére phase de flexion pure des trois premiers bancs du toit, provoquant
a I’équilibre, un déplacement vertical élastique de l'ordre de 5 cm . Nous vérifions que le
glissement le long des fissures verticales est quasiment nul (fig. IIT 5a) .

*Une deuxiéme phase de glissement des blocs centraux . A l'origine de la
mobilisation des fissures verticales ,ce mouvements aboutit &

- Un glissement instantané aux extrémités des blocs centraux de l'ordre de 1 cm
(premier banc), sans augmentation du déplacement vertical global au centre de la galerie (fig. I1I
5a).

- Une augmentation instantanée de la contrainte horizontale sur la fibre inférieure
au centre de la galerie (fig III 5b).
En effet, la mobilisation des glissements le long des fissures verticales provoque un reldchement
de la flexion au niveau des extrémités des blocs centraux . Ceux ci tendent & reprendre leur
forme initiale (fig.III 5d).

A partir de cette simulation, nous n'avons pas pu caractériser correctement la troisieme
phase, au cours de laquelle nous observons la ruine (ou 1'équilibre stable) du toit . Ceci a cause
des problémes de libération brutale de 1'énergie €élastique, emmagasinée au niveau des fissures
verticales au cours de la phase de flexion . (anomalies dans les déformations et les répartitions
- des contraintes dans les blocs) .

Nous étions donc amené a introduire une fissuration verticale active dés la phase de
flexion . C'est a dire que les fissures verticales ont des caractéristiques mécaniques faibles et
constantes durant tous le calcul . Cette simulation montre que :

* Lorsque le frottement au niveau des joints verticaux est tres faible (proche de zéro)
quelle que soit la valeur de la contrainte naturelle horizontale, nous observons une rupture
progressive du toit, la figure III 6 résume les différentes phases de I'éboulement du toit :

- La premiére phase consiste en une flexion rapide du toit et un léger glissement le long
des fissures verticales, suivie d'un décollement entre les deux blocs centraux au niveau du
premier et du deuxieme banc .

- Au cours de la deuxiéme phase,le glissement des blocs centraux le long des joints
verticaux commence progressivement a prendre de l'importance . Ce mouvement passe par
plusieurs paliers de ralentissement, correspondant a un coincement entre les blocs,puis il
s'accélere de nouveau .

- Lors de la troisiéme étape les blocs centraux perdent le contact avec les blocs latéraux
et subissent une chute libre .

* Lorsque nous augmentons le frottement sur les fissures verticales , nous observons
un léger déplacement au toit,puis un équilibre stable s'établit .
Le critére de I'équilibre dépend essentiellement de la contrainte horizontale naturelle et de I'angle
de frottement entre les fissures verticales . Il est différent selon que 1’on cherche la stabilité du
deuxiéme banc ou du deuxiéme et du premier banc simultanément.
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Les conditions d'éboulement des différents bancs du toit dépendent en effet d'une relation
simple entre l'angle de frottement au niveau des fissures verticales et la contrainte naturelle
horizontale . Cette relation traduit un équilibre entre I'effort de frettage latéral et I'effort vertical
auxquels sont soumis les blocs centraux (fig.IlI 7) . Les parties situées sous les courbes 1 et 2
correspondent respectivement 2 la rupture du premier banc seul et a la rupture des deux bancs au
méme moment . Nous remarquons que :

-Lorsque la contrainte horizontale naturelle est faible (< 4 a 5 MPa), I'éboulement aura
lieu quelque soit l'angle de frottement entre les fissures .

-Lorsque la contrainte horizontale naturelle est élevée, la stabilité du toit est assurée avec
un angle de frottement faible.

Ces criteres varient avec la contrainte verticale naturelle ainsi que les caractéristiques
mécaniques des joints horizontaux .

A23 - Le mécanisme de déformation au toit ; principe de I'équilibre

Dans ce paragraphe, nous nous proposons d'examiner les déformations et les contraintes
dans chaque bloc du toit, au cours des différentes phases du mouvement . Ceci pour mettre en
évidence les mécanismes de déformation et le principe de 1'équilibre.

On se met dans des conditions ou le toit est stable puis on analyse chaque phase :

1/ Au cours de la premiére phase, les bancs subissent une flexion d'ensemble
accompagnée d'un léger glissement vertical le long des joints latéraux . Cette déformation
élastique assez rapide (fig. III 8 c) provoque une augmentation de la contrainte horizontale au
niveau des contacts entre les blocs latéraux et les blocs centraux (point B ; fig. III 8d).

2/ Au cours de la deuxiéme phase, les blocs subissent une déformation horizontale au
niveau des contacts (points B et C) provoquant une diminution des contraintes de frettage, ce qui
entraine un glissement vertical des blocs centraux (fig. III 8b) . Ce mouvement de glissement
relativement lent, (fig. III 8c) induit une distorsion dans les blocs latéraux, dans le sens de
I'excavation, jusqu'au coincement et bloquage par arc-boutement .

3/ Au cours de la troisiéme phase, le glissement vertical le long des fissures et
quasiment nul (fig. III 8b ; courbe 1) . Des contraintes de cisaillement verticales résistantes se
développent au niveau des contacts B et C et entrainent la rotation progressive des blocs
latéraux. Cette rotation est a 'origine de l'affaissement vertical des contacts B et C (cf fig. Il 8b
; courbe 2), et du déplacement vertical des blocs centraux . L'équilibre stable, par arc-boutement
s'établit, aprés un déplacement vertical total de l'ordre de 3 cm au centre de la galerie .

L'examen de la répartition des contraintes horizontales au niveau des joints verticaux
montrent que : (fig 111 9)

- les blocs latéraux ont subi une rotation vers l'excavation

- les blocs centraux ont subi une légere flexion . Le moment de flexion est maximum au
niveau des extrémités et diminue vers le milieu des blocs .
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B - LE MECANISME DE L'EBOULEMENT EN PRESENCE DE FISSURATION
NATURELLE AU TOIT

Dans les massifs rocheux, une fissuration naturelle perpendiculaire a la stratification est
généralement présente, et transforme les différents bancs du toit en un assemblage de blocs liés
les uns aux autres . On se propose d'étudier le comportement global du toit ainsi défini .

La fissuration naturelle peut découper les bancs d'une fagon continue ou alternée (en
quinconce ) . Les premiers résultats de la modélisation montrent que :

- Dans le cas on la fissuration verticale est continue le premier banc du toit fléchit
légérement puis s'éboule par glissement le long des parements . Les bancs supérieurs se
comportent de la méme fagon lorsque le frettage entre blocs est suffisamment faible (fig. III
10a). A la fin de I'éboulement il y a formation d'une cavité au toit de forme rectangulaire.

- Dans le cas ou la fissuration verticale est alternée, le comportement est identique
mais la cloche d'éboulement au toit a une forme trapézoidale (fig. 111 10b).

Nous déduisons donc,que la forme de la cloche d'éboulement au toit,est imposée par la
distribution géométrique de la fracturation naturelle préexistante dans le massif rocheux .

Nous allons étudier plus en détail le cas de la voiite trapézoidale,issue d'une fissuration
alternée, qui est fréquemment observée en galerie souterraine. Nous distinguons deux types de
comportement de 1'assemblage des blocs au toit, selon l'importance de la contrainte horizontale
naturelle (fig. III 11).

B1- En présence d'une contrainte horizontale naturelle élevée

Malgré leur faible résistance a la traction( fissuration ), les bancs du toit résistent a la
flexion . En effet, ils sont soumis a une flexion composée . La contrainte horizontale naturelle
provoque un confinement, qui assure l'agrippage des blocs les uns contre les autres, et crée dans
la fibre inférieure une compression capable de contrebalancer les efforts de traction. Le banc se
comporte donc comme une poutre précontrainte .

L'éboulement se fait en trois phases:

La premiére phase consiste en une flexion d'ensemble des bancs du toit de l'ordre de 5
cm suivie d'un décollement entre les différents bancs . Ceux ci sont suffisamment confinés pour
que les glissements le long des fissures verticales soient négligeables .

Au cours de la deuxiéme phase le mouvement de glissement entre blocs le long des
fissures verticales s'amorce, ceci suite & la détente progressive de la fibre inférieure provoquée
par la flexion . Ce mouvement relativement lent passe par des états d'équilibre temporaire
correspondant aux différents paliers sur la courbe y = f(t) présentée dans la figure III 12 . Ces
états d'équilibre temporaire correspondent & un arc-boutement entre les blocs au niveau de la
fibre supérieure du banc . L'équilibre se rompt par déformation €élastique horizontale au niveau
des rotules (contact entre blocs) et sera suivi d'un nouveau glissement vertical.

Au cours de la troisiéme phase la flexion s'amplifie au fur et a mesure que le glissement
le long des fissures verticales augmente . Le déplacement vertical du toit augmente rapidement,
les fissures verticales s'ouvrent au niveau du centre de la galerie, le premier banc se relache, les
blocs se déboitent progressivement et I'ensemble glisse le long des parements . Le méme
mécanisme se reproduit dans les bancs supérieurs avec une diminution de la portée des bancs .
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L'éboulement des bancs sup€rieurs dépend de plusieurs parametres :

* Caractéristique de la fissuration : La flexion des bancs étant amplifiée par le glissement
des blocs le long des fissures verticales . La flexibilité des bancs ainsi que la hauteur de la
cloche d'éboulement au toit augmentent avec la densité de la fissuration (espacement Tab. III 1),
et diminuent quand la résistance au cisaillement au niveau des fissures verticales augmente
(angle de frottement entre fissure tab. 111 2) .

* L'épaisseur du banc : Plus un banc est épais, Plus les surfaces de contact entre blocs
sont importante,dans ces conditions les frottements et les arc-boutements sont plus efficaces, et
le banc est plus résistant (tab. III 3).

* La largeur de la galerie : La flexion des bancs augmente avec la portée entre appuis.
Ceci explique 1'éboulement d'un nombre plus important de bancs au toit lorsque la largeur de la
galerie augmente (tab. I11 4) .

* La contrainte verticale naturelle : La flexion des bancs augmente avec la sollicitation
verticale . Par conséquent, la hauteur de la cloche d'éboulement au toit, est d'autant plus
importante que la contrainte naturelle verticale augmente (tab. III 5) .

* La contrainte horizontale naturelle : Conformément a la théorie de la flexion amplifiée,
la hauteur de la cloche d'éboulement augmente lorsque la contrainte horizontale naturelle
augmente (fig. 1T 11) .

B2 - En présence de contrainte horizontale naturelle faible

Le mécanisme d'éboulement des bancs du toit est différent . En effet :

Par manque de frettage, les premiers bancs ainsi fissurés ne peuvent supporter de flexion.
L'assemblage de blocs en forme de cloche se désolidarise du toit et glisse sous l'effet de son
poids le long des fissures verticales a proximité des parements . La hauteur de la cloche est de
plus en plus importante lorsque la contrainte horizontale naturelle diminue (fig. III 11).




Espacement| H cloche
e (m) (m)
0,5 1,8
1 1,2
2 0,3
H cloche
degré
& deg (m)
0 1,5
10 1,2
30 1,2
Epaisseur | H cloche
(m) (m)
20 1.8
30 1,2
40 0,9
Largeur H cloche
(m) (m)
7 1,2
6 09
5 0,6
H cloche
Ov (MPa
10 0,9
20 1.2
30 1,5

Tableau lll - 1 : Influence de I'espacement entre
fissure verticale sur la hauteur de la cloche

Tableau Hll - 2 ; Influence de I'angle de frottement
entre fissure verticale sur la hauteur de la cloche

Tableau Il - 3 : Influence de I'épaisseur des bancs
sur la hauteur de la cloche

Tableau Il - 4 : Influence de la largeur de la
galerie sur | a hauteur de la cloche

Tableau Il - 5 : Influence de la contrainte
naturelle verticale sur la hauteur de la couche
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C - CONCLUSION

Pour aboutir a la compréhension et & la description des phénomeénes rencontrés dans le
comportement des galeries quadrangulaires de grande largeur, nous avons utilis€ une
méthodologie permettant la simulation et la modélisation progressive de ces phénomeénes.

Cette méthodologie comprend quatre étapes :

- La premiére étape consiste a définir, dans le site les parametres nécessaires pour la
modélisation et & procéder a un examen minutieux du site et des instabilités éventuelles .

- La deuxiéme étape consiste & appliquer une modélisation locale : un calcul analytique
fondé sur la théorie des poutres . Ce type de modélisation nous a permis d'étudier avec précision
et rigueur le phénomene de flexion amplifiée et de définir les conditions critiques au dela
desquelles la rupture de la roche ne dépend plus ses caractéristiques intrinséques .

Cette étape est importante car elle aboutit a la définition d'une largeur critique de la galerie
au dela de laquelle les risques de flambage au toit sont importants .

- Dans la troisiéme étape nous cherchons a localiser les zones les plus sollicitées au toit
qui seront le siege d'éventuelles ruptures de la roche, en utilisant une modélisation par la
méthode des éléments finis permettant de tenir compte de la présence des joints de stratification
et de la forme réelle de I'excavation .

La deuxiéme et la troisieme étape permettent de définir la rupture macroscopique de la
roche a l'échelle locale .

- Lors de la quatriéme étape nous appliquons une modélisation par la méthode des
éléments distincts pour étudier le mécanisme et les criteres d'éboulement ou d'équilibre des
différents bancs du toit, aprés I'apparition de la ruptures locale . Ceci nous permet de passer a
I'étude de la rupture a l'échelle de I'ouvrage .

Les résultats de cette étude montrent que :

* La rupture locale provoquée par la flexion importante du toit n'entraine pas
automatiquement 1'éboulement .
Le critére de la rupture de roche (échelle locale) correspond grossiérement, a l'ouverture
d'une micro-fissure et sa propagation sur une étendue limitée du massif rocheux . Ceci dépend
des caractéristiques intrinséques de la roche et parfois des conditions aux limites de I’ouvrage
(criteres de flambage) .
Le critére de I'éboulement (échelle de l'ouvrage ) correspond a la rupture de la continuité
géométrique des premiers bancs du toit . Ceci fait intervenir des phénoménes complexes tels
que : I'arc-boutement entre les blocs composant le toit, le glissement le long des fissures et la
déformabilité des blocs . Ces phénomeénes dépendent, des caractéristiques intrinséques de la
roche et celles des fissures (discontinuités), de la géométrie du massif rocheux et 1'état de
contrainte naturel . Les parameétres qui ont le plus d'importance sur le critére d'éboulement du
toit sont : I'épaisseur des bancs du toit, 'angle de frottement au niveau des fissures verticales, la
résistance a la compression simple des blocs du massif ainsi que la contrainte naturelle
horizontale .

* Apres le creusement de la galerie, le mouvement du toit passe par trois phases :

- Une premiére phase assez rapide correspondant a une flexion élastique des bancs du
toit suivie d'un glissement instantané de faible amplitude correspondant & la propagation d'une
fissuration locale a proximité des parements . Au cours de cette phase, le déplacement est de
l'ordre de 5cm .
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a - Mécanisme d'arcboutement au toit et répartition des contraintes de confinement entre blocs

b - Eboulement des deux premiers bancs du toit

Fig lll - 13 : Le mécanisme d'éboulement par flexion dans une galerie de
grande largeur en abscence de fissures naturelles
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- Au cours de la deuxiéme phase, le mouvement est ralenti ; cette phase est composée
d'une succession d'états d'équilibre temporaire correspondant a des étapes d'arc-boutement puis
glissement le long des fissures verticales. Le déplacement vertical total reste acceptable, de
l'ordrede 102 15cm .

- La troisieme phase est une phase d'accélération du mouvement correspondant 2
I'éboulement . En présence de fissuration naturelle dense, ce mouvement correspond a
I'amplification de la flexion des premiers bancs du toit accompagné d'un glissement de
I'assemblage des blocs le long des fissures verticales & proximité des parements.

Dans la figure III 13, nous proposons un schéma d'éboulement pour les galeries de grande
largeur ,en absence de fissuration naturelle préexistante .

* Dans le cas d'une fissuration induite par la flexion, 1'éboulement dépend
essentiellement du comportement des blocs latéraux, qui constituent des appuis pour les blocs
centraux . La bonne tenue de ces appuis (zone située a 0,5 m de part et d'autre des parements)
améliore la stabilité de la galerie .

Dans le chapitre suivant nous allons montrer les possibilités qu'offre cette méthodologie
pour :

- Analyser et expliquer l'origine des instabilités rencontrées dans les voies de taille aux
houilléres de bassin du centre et du midi .

- Pour élaborer des scénarios de comportements du toit dans les montages de taille aux
houilleres de bassin de lorraine.

Ce chapitre permettera d’aprécier la validité des différentes formes de modélisation
exposées jusqu’a présent .




Chapitre IV

APPLICATION ET VALIDATION

DE LA METHODOLOGIE

A - Application de la méthodologie a I'analyse des
instabilités (cas des voies de taille 2 1'U.E.
Provence)

B - Application a I'élaboration de scénarios de
comportement du toit (cas des montages de tailles
des Houilléres du Bassin de Lorraine
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La méthodologie de modélisation décrite dans le premier chapitre nous a permis d'étudier
le comportement du toit de galeries rectangulaires dans le cas général, ceci depuis l'apparition
des ruptures locales de la roche jusqu'a 1'éboulement du toit, en définissant les différents
phénomenes et en identifiant les parametres qui régissent le comportement.

Afin de valider cette approche par modélisation nous allons appliquer cette méthodologie
a des galeries minieres pour étudier différents aspects pratiques :

- La premiere application consiste a analyser et expliquer l'origine des instabilités
rencontrées dans les voies de tailles dans les Houilléres de bassin du Centre et du Midi (Unité
d'’Exploitation de Provence) . Nous essayerons par la suite d'appliquer les connaissances acquises
en modélisation pour estimer, la pression et le schéma de souténement dans des voies de tailles .

- Dans la deuxieme application,nous montrons les possibilités qu'offrent cette
méthodologie pour élaborer des scénarios correspondant a différents types de comportement du
toit . Notre but est de rechercher des méthodes et des critéres permettant la détection
automatique des instabilit€s qui peuvent survenir dans les montages de tailles dans les Houilléres
du Bassin de Lorraine.

A - APPLICATION DE LA METHODOLOGIE A L'ANALYSE DES INSTABILITES DU
TOIT (cas des voies de tailles a I'Unite d'Exploitation de Provence)

A1l - Analyse et explication de la rupture

A1l - Premiere étape : Description de l'instabilité et définition des parametres de
la modélisation.

L'auscultation du site et la définition des parameétres qui interviennent dans la processus
de modélisation, constituent l'étape essentielle précédant toute analyse, et sur laquelle repose
notre méthodologie .

Les voies de desserte des longues tailles rabattantes a 1'Unité d'Exploitation de
PROVENCE (quartier de 1'Eguilles) sont creusées de niveau,dans la couche, en section
quadrangulaire de largeur nominale 6,5 m (mais qui peut dépasser 7 m localement) et sur une
hauteur moyenne de 3 m . Le pendage est de 'ordre de 10°, ce qui conduit a une hauteur du
parement plus importante & 'amont (3,5m) qu'a l'aval (2,5m) . le toit immédiat est formé de
bancs calcaires assez résistants (Rc =100 MPa) avec une stratification assez nette (fig. IV Al :
épaisseur des différents bancs et leur modules d'élasticité correspondant) .

La profondeur des exploitations atteint 1000m et les mesures de contraintes naturelles
effectuées dans la mine montrent que la contrainte principale majeure est horizontale,
sensiblement isotrope dans le plan horizontal et atteint 25MPa . La contrainte verticale
mesurée est de l'ordre de 18MPa .

Dans ces voies, de fortes déformations sont apparues dés le creusement . Elles sont
beaucoup plus importantes du c6té aval-pendage ol une cassure apparait a l'aplomb du
parement aval parallelement a I’axe de la voie .

* Les mesures de déformations réalisées au creusement mettent en évidence des
expansions localisées sur les deux premiers metres du toit (essentiellement le premier et
deuxiegmebanc ou linthal) et atteignant parfois 70 mm cdté aval .
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* Les observations endoscopiques réalisées dans des forages au toit montrent (fig. IV
Al):

- Un décollement du premier linthal entre O et 10 m du front de creusement .
- Un décollement du deuxi¢me linthal entre 10 et 20 m du front de creusement .
- Un cisaillement entre les bancs aprés 30 m d'avancement du front de creusement .

Ces différentes mesures mettent en évidence un basculement du toit vers l'aval avec un
cisaillement @ ce niveau et une dégradation importante du parement aval . Ce phénoméne
s'accentue avec l'éloignement du front et provoque une réduction importante de la section de la
voie.

Au cours du passage de la taille la convergence peut atteindre 1 m par endroit ce qui
conduit & des travaux d'entretien (rabaissage) pratiquement continus.

A12 - Deuxieme étape : Etude des risques de flambage du toit (définition d'une
largeur critique de creusement)

La stratification du toit entraine une flexion systématique au niveau des bancs du toit.
Sous l'effet combiné des contraintes naturelles horizontales et verticales la flexion peut étre
amplifiée d'ol la nécessité d'étudier les risques de flambage .

Compte tenu des caractéristiques mécaniques et géométriques des différents bancs du toit
la modélisation analytique met en évidence un décollement entre eux . Par conséquent les
risques de flambage du toit seront principalement liés au comportement du premier banc.

Dans I'état actuel des travaux ,les voies sont creusées sur 7 m de largeur en moyenne .
Les calculs montrent que le premier banc du toit de 30 cm d'épaisseur présente des risques
importants de flambage, en effet : Quelle que soit la compressibilité des parements, des
contraintes de traction apparaissent sur la fibre supéricure au niveau des parements . Elles
s'amplifient rapidement lorsque I'épaisseur du premier banc diminue (dépassant § MPa pour une
épaisseur de 27 cm fig IV A2a) .

I1 est donc nécessaire de réduire la largeur de la voie pour éviter les risques de flambage;
En adoptant par sécurité une €paisseur de banc de l'ordre de 27 cm, les calculs montrent que la
largeur critique est de I'ordre de 6,5 m (y compris les imperfections des opérations d'abattage)
La contrainte horizontale naturelle est proche de la contrainte critique de flambage
O / O™ L8 . En effet, au de 12 de cette largeur des contraintes de traction apparaissent au
toit et s'amplifient trés rapidement avec I'augmentation de la largeur . (fig IV A2b)

Compte tenu du coefficient de flambage du premier banc (u > n/2 cf chap. II), cette
largeur critique diminue avec la dégradation des parements,ce qui fait augmenter les risques de
flambage, il est donc indispensable de renforcer les parements pour maintenir au moins leur
compressibilité initiale.

A13 - Troisieme étape : Détermination des zones de ruptures locales de la roche

La forme trapézoidale des voies de tailles en Provence peut provoquer une dissymétrie
dans le comportement et la répartition des zones de ruptures locales de la roche entre le c6té aval
et le coté amont pendage .

Nous commengons donc par analyser l'influence de la géométrie de la galerie sur le
comportement du toit . Par la suite nous cherchons a déterminer les zones susceptibles de rupture
locale de la roche et & expliquer les causes de cette rupture .

Nous utilisons la modélisation basée sur la méthode des éléments finis présentée sur la
figure(IV A3).
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A131 - Influence de la géométrie de la voie

Dans cette partie nous ne tenons pas compte de la présence des joints de stratification car
il est plus facile de comprendre l'influence de la géométrie de la voie en milieu continu que dans
un milieu discontinu ol plusieurs phénomenes peuvent se combiner et influencer différemment
le comportement du massif rocheux .

L'analyse des répartitions des contraintes au toit issues du calcul par éléments finis montre que :

- Au niveau du parement amont (h = 3,5 m), la concentration des contraintes horizontales
de compression (perpendiculaire au parement) est importante,de 1'ordre de 50 MPa . En
revanche, au niveau du parement aval (h = 2,5 m) celle ci est plus faible de 1'ordre de 36 MPa au
toit. Le coté situé€ en amont pendage est donc plus comprimé suivant les plans de stratification,
que le coté aval (fig.IV A4b).

- Au niveau des parements,la concentration des contraintes verticales est plus importante
du coté aval que du c6té amont-pendage . La zone de concentration des contraintes verticales
s'étend jusqu'a 2 m dans le parement aval (fig.IVA4c).

- La partie du toit susceptible de subir des ruptures locales (AK= 3) a une forme
parabolique inclinée vers le co6té aval-pendage ( fig. IV Ada) .
Ces phénoménes dissymétriques s'expliquent par la géométrie de l'ouverture qui favorise,
I'ouverture de l'angle obtus coté aval (et donc une tendance a l'extension) et la fermeture de
I'angle aigu coté aval amont (et donc une tendance compressive ) sous des efforts orientés vers
I'intérieur de la voie, lors du creusement .

A132 - Localisation des zones de ruptures locales de la roche dans le toit

Pour tenir compte de la stratification au toit,nous avons introduit dans le modele
précédent des joints au niveau des interfaces,entre les différentes strates . Afin de retrouver des
zones sensibles au toit, nous avons amplifi€ le phénomene de flexion, en affectant aux joints de
stratification des caractéristiques mécaniques faibles .

Les calculs montrent que les trois premiers bancs du toit fléchissent sous I'effet combiné
de la contrainte naturelle horizontale et verticale, et se décollent les uns des autres.
Apres un déplacement vertical du toit de 5 cm au centre de la voie, une rupture par traction
apparait au toit.

L'analyse de la déformée (fig. IV A5a ), et la répartition des contraintes horizontales au toit
(fig. IV ASb et c ) montrent :

- Au niveau du cdté aval-pendage,une torsion assez importante des sections transversales
du premier banc du toit . Ceci engendre des contraintes de traction horizontales de 'ordre de
15 MPa au niveau de la section D située a 1 m du parement et de 1'ordre de 4 MPa au niveau de
la section E située a 1,5 m des parements coté massif. ~

- Malgré 'apparition de contraintes de traction au niveau de la section B situé 4 0,8 m du
parement, le coté aval pendage reste globalement comprimé.

-Les sections transversales de la partie centrale du banc (section C) présentent de trés
faibles rotations (flexions) . Celles ci subissent un simple affaissement paralléle au pendage.

Deux faits permettent d'expliquer cette répartition des zones de rupture locales au toit :
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- Le phénoméne de flexion des bancs du toit provoquant des ruptures au niveau des
parements, dans le cas de galerie de grande largeur (cf chap.Il) .

- La géomérrie de l'ouvrage permettant un confinement supplémentaire au toit,du coté
amont pendage, qui s'oppose a la détente provoquée par la flexion des bancs (cf paragraphe
précédent).

Au niveau des bancs supérieurs les zones de ruptures prévisibles d'aprés ce mécanisme
sont effectivement similaires a celles observées sur site et découpent le massif rocheux en
blocs,parmis lesquels on distingue fig. IV ASb :

- Un bloc latéral de 2,5 m de longueur au dessus du parement aval .
- Un bloc central de 5 m de longueur dans la partie centrale.

Al4 - Quatrieme étape : Détermination des mécanismes et des critéres de
I'éboulement .

Nous utilisons dans cette étape le modele géométrique présenté sur la fig (IV A6) pour
pratiquer la modélisation par la méthode des éléments distincts . Dans ce modele les
discontinuités présentent les fractures induites par le creusement .

Les calculs ont montré que 1'équilibre de cet assemblage de blocs dépend de la contrainte
horizontale naturelle :

A141- Lorsque la contrainte horizontale est faible (de I'ordre de 10MPa)

Apres une l€geére flexion de l'ensemble des bancs du toit,le bloc central bascule
légerement vers le cdté aval . Le bloc latéral situé a I'aplomb du parement aval,subit une rotation
vers l'excavation . Aprés un déplacement vertical total de 12 cm, 1'équilibre s'établit par arc-
boutement au niveau du contact (ou rotule (A) fig. IV A7aetb).

Le déplacement vertical du point A résulte de deux mouvements :

- Un glissement de l'ordre de 8 cm,le long du joint vertical (contact A) .
- Un déplacement vertical de l'ordre de 4 cm dil a la rotation du bloc latéral c6té aval
(fig. IV A7c) .

Le méme phénomene aura lieu au niveau du deuxiéme banc . Le troisi¢tme banc compte
tenu de sa fissuration subit une trés légeére flexion orientée vers 'amont-pendage.

A142 - Lorsque la contrainte horizontale est élevée (ch =25 MPa : le cas du site
étudié)

L'éboulement du premier banc se produit suivant trois étapes :

- Au cours de la premiére phase le bloc central bascule assez rapidement vers 'aval. Ceci
se manifeste par un glissement du bloc le long du joint vertical c6té aval, et un accroissement de
la contrainte de frettage au méme endroit (fig.IV A8aetb).

Apres un déplacement vertical, relativement faible (de l'ordre de 2,5 cm & cause de 'importance
du frettage ch = 25 MPa), l'arc-boutement se produit au niveau de la rotule (A) et provoque une
stabilisation instantanée du mouvement .

- La deuxiéme phase du mouvement se caractérise par une diminution de la contrainte de
frettage au niveau de la rotule (A) . Ceci est dii, d'une part, & la déformation du contact, d'autre
part & la poussée latérale qui est suffisamment grande (ch = 25 MPa) pour provoquer une
rotation importante du bloc latéral aboutissant a l'affaissement vertical de la rotule (A) entres les
deux blocs.




100 m

<=
£
J y/1| Gh
<o

100 m

Fig. IV A 6 : Modéle de blocs servant pour I'étude par
la méthode des éléments distincts
(fracturation induite par le creusement)



0 : > } e -
. 3ér(r)\’g banc (872
-0, 2,
-0,41
-0,6
-0,8
-1,0 1 2éme banc (B)
-1,2 + 1er banc (A)
Déplavcement

vertical (m)X 10~ 2

a - Evolution du déplacement
vertical en fonction du temps

x10 's

b - Répartition des contraintes principales au toit ;

basculement des deux blocs centraux

Contrainte normale au contact

—

10 MPa
| —

\_ —

¢ -Sens de mouvement des blocs, mécanisme d'arcboutement

Fig. IV - A7 : Mécanisme de déformation de I'assemblage
de blocs au toit (Ox = 10 MPa & = 5°)




38

* Au cours de la troisiéme phase les contraintes de frettage au niveau de la rotule (A) se
stabilisent 2 une valeur assez faible permettant de débloquer le glissement . Ainsi la rotule (A)
disparait et le bloc central bascule de nouveau jusqu'a l'éboulement (fig. IV A8c).

L'éboulement du deuxieme banc est régi par le méme mécanisme et a lieu lorsque la
contrainte naturelle horizontale est suffisamment élevée pour provoquer le déblocage de l'arc-
boutement. En effet, lorsque la contrainte naturelle horizontale est de I'ordre de 10 MPa, c'est
simplement le premier bloc central qui s'éboule, par contre si celle ci dépasse 20 MPa
I'éboulement concernera les deux premiers bancs successivement (fig. IV A8d).

La synthése des différentes €tapes de notre méthodologie de modélisation montre que,
I'instabilité observée dans les voies de taille (quartier de 1'Eguilles) est provoquée par la
combinaison de trois facteurs :

- La géométrie de 'ouvrage qui est a l'origine de la dissymétrie de comportement au
niveau des parements .

- La largeur importante de la voie qui engendre des risques de flambage importants.

-La contrainte naturelle horizontale élevée qui en présence de stratification
importante au toit amplifie le phénoméne de flexion et provoque l'instabilité des blocs du toit.
Nous proposons dans la figure IVA9 un schéma d'éboulement pour ce type d'ouvrage .

Pour remédier a cette instabilité il faut :

- Prévenir : En creusant des voies sur une largeur qui ne dépasse pas la largeur critique
estimée & 6,5 m compte tenu de l'imperfection des opérations d'abattage.

- Agir : en adoptant un schéma de soutenement adéquat compte tenu du mécanisme de
I'éboulement du toit, et en appliquant une pression de souténement optimale a partir des
connaissances acquises en modélisation.

A2 - L'action : Optimisation de la pression et du schéma de souténement
A21- Etat actuel du souténement
* le souténement était constitué

- De 6 a7 boulons par meétre de galerie, a ancrage mécanique ponctuel et faisant 2,2 m
de longueur

- D'une "bille" au toit de 6,20m de longueur (profilé en U 29 Ks), épinglée par deux
boulons ponctuels, et soutenue par deux €tais métalliques coulissants prés des parements, et d'un
étai médian . Les billes sont posées a raison d'une "bille" par 2 m de voie.

* Une premiére amélioration du soutenement a ét€ mis en oeuvre pour remédier a la
rupture. Elle consistait a :

- Utiliser des boulons de 20 mm de diamé¢tre et de 2,2 m de longueur, avec un ancrage a
la résine semi-réparti sur 60 cm de longueur . La densité de boulonnage reste identique (6 a 7
boulons/m de galerie).

- Boulonner systématiquement les parements et éliminer le souténement porteur . Ce
nouveau procédé a apporté quelques améliorations dans les chantiers traités, mais reste
insuffisant pour résoudre définitivement les problémes d'instabilités, surtout avec la tendance a
I'approfondissement de I'exploitation .
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a - Mécanisme de basculement-arc-boutement au toit
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fig IV - A9 : Mécanisme d'eboulement par flexion - basculement dans le cas
des voies de tailles en provence
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Nous présentons dans ce qui suit une méthode d'estimation de la pression de
soutenement et de son évolution avec la profondeur . Par la suite nous proposons un schéma de
boulonnage qui tient compte du mécanisme de 1'éboulement décrit précédemment.

A22- Optimisation de la pression de souténement

Dans ce paragraphe,nous essayons d'appliquer les connaissances acquises a partir de la
modélisation pour déterminer par le calcul la pression de souténement nécessaire pour assurer la
stabilité€ de l'ouvrage au cours des travaux d'exploitation .

Nous supposons que la stabilité du toit est essentiellement liée 2 la stabilité du premier
banc en tenant compte de I'action des bancs supérieurs dans le cas ol les différents bancs ne se
décollent pas.

Nos calculs se fondent sur deux types de modele :

- la modélisation par la méthode des éléments finis permettant de définir les sollicitations
que subit le premier banc du toit juste, apres le creusement (avant le décollement).

- La modélisation analytique basée sur la théorie des poutres qui permet d'étudier I'état
de contrainte dans le premier banc apres le glissement le long des joints de stratification et le
décollement éventuel .

A221 Calcul de la pression de souténement
Le souténement doit exercer une pression verticale uniformément répartie sur le
premier banc du toit (assimilé a un assemblage de plaques) de fagon @ empécher la formation
de contraintes de tractions au toit.

D'apres I'étude des modeles analytiques basés sur la théorie des poutres (modele de
plaques sur appuis compressibles, cf chapitre II), la section critique au toit d'une galerie large se

situe généralement au niveau des parements (8 < 0,04 (mN/m)'l).

* La contrainte horizontale sur la fibre supérieure (cf fig. IV A10a) s'écrit sous la forme :

a2
zech—-*‘""‘z‘ GVQ‘(U) (])
2h |
avec ¢’(w) = Yo(u)
d(u) = coef. d'amplification de la contrainte de flexion (dépend de o)
Y = coef. d'amplification dii & la compressibilité des parements
oy = la contrainte verticale au niveau du premier banc

Nous définissons la contrainte équivalente perpendiculaire aux bancs O¢éq qui produira le
méme effet sur le toit que o, et o, combinés :
Géq =0y o' (u)

L'équation (1) devient donc:

8
Gy = h 2 Oeg

2h
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La contrainte équivalente (¢° éQ) correspondant a un effort de traction nul sur la fibre
supérieure au niveau du parement (G = 0)

La pression de souténement est égale a la différence entre la contrainte équivalente
correspondant a I'état de sollicitation réelle o4, , et la contrainte équivalente csoéq correspondant

éq >
a une contrainte de traction nulle au toit

2
thi
82

o, & U)-2

cySoutenement =

Les contraintes horizontales oy, et verticales oy, sont déterminées de la fagon suivante :

- la contrainte O, est pratiquement €gale & la contrainte horizontale naturelle dans le site
(mesures in -situ ) .

- la contrainte verticale o, est calculée a partir de la méthode des €léments finis (fig. IV
10b) . Elle correspond a la contrainte au toit au niveau du premier plan de décollement éventuel .

A222 - Etude de la sensibilité de la pression de souténement avec la
profondeur.

Nous avons effectué une étude de sensibilité de la pression de souténement avec la

profondeur pour le cas des voies du quartier de 1'Eguilles. Nous avons choisi un coefficient de

compressibilité des parements b de I'ordre de 0,015 (MN/m)'1 (charbon - calcaire) et un module
d'élasticité moyenne pour les trois premiers bancs du toit de 1'ordre de 9000 MPa.

Nous avons remarqué que (cf fig. IV A10c)

* A faible profondeur (oy, faible),la pression de souténement est 1égérement inférieure a
la contrainte ©,,. Elle est de l'ordre de 0,02 MPa pour 200 m de profondeur, cette valeur est
surestimée car le calcul ne tient pas compte de la résistance a la traction(2).

2 Afin d'utiliser ce genre de calcul pour des galeries situées & faible profondeur (inférieur 4 200 m) d'une fagon
rigoureuse il faut tenir compte de la résistance 2 la traction du toit en écrivant:

2
0 _2(Gh_Rt)hl
eq ™ a2

9]
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* Lorsque la profondeur atteint 500 m (oy, compris entre 8 et 15 MPa), la pression de
soutenement est minimale, sa valeur est inférieure a la contrainte o,, (de l'ordre de 0,025 MPa).
*A grande profondeur (o, dépasse 20 MPa), la pression de souténement doit étre

supérieure 2 la contrainte G,, pour s'opposer a l'amplification de la flexion du toit, elle est de
l'ordre de 0,1 4 0,2 MPa.

Dans leur situation actuelle,les voies dans le quartier de I'Eguilles sont situées a 1000
m de profondeur. La contrainte horizontale naturelle oy, mesurée sur site est de l'ordre de 20 a

25 MPa . La contrainte verticale 0,, au niveau du premier plan de décollement est estimée a 0,1
MPa (fig. IV AI0b).

Dans ces conditions et en adoptant un coefficient de sécurité de 1,5 la pression de
souténement souhaitable est de I'ordre de 0,18 MPa .

En tenant compte d'une résistance a l'arrachement de 15T le nombre de boulons
nécessaire est de 8 & 9 boulons par metre de galerie ce qui correspond & une densité de

boulonnage de 1,14 a 1,28 boulons par m2.

Une augmentation de la profondeur de 100 m au deld de 1000m (de 10 %) nécessite un
renforcement supplémentaire de l'ordre de 1,5 boulons par métre de galerie .

Rappelons que dans le cas de la Provence, il s’avére qu’au dela de 1000 m de profondeur
la tenue du toit nécessite un souténement de plus en plus lourd, il peut €tre plus économique et
plus sécurisant de réduire plutdt la largeur de la galerie (voir suggestion précédente chap. IV Al)

A223- Conclusion

Le calcul de souténement que nous avons présenté est applicable pour le cas des galeries
quadrangulaires de grande largeur et situées A grande profondeur, o I'effet de la contrainte
naturelle horizontale est dominant . Ce calcul permet de tenir compte du phénoméne de
flambage :

- En reproduisant l'effet de la contrainte naturelle horizontale par une sollicitation
verticale équivalente.

- En supposant que la rupture locale d'un banc précontraint aura lieu des qu'il y a
apparition de contrainte de traction (indépendamment de la résistance a la traction) .

A23- Schéma de souténement

Compte tenu du mécanisme d'éboulement décrit ci dessus et de la pression de
souténement souhaitable & appliquer (0 = 0,18 MPa), nous proposons le schéma de boulonnage
présenté sur la figure IV Al0a . Ce systéme de boulonnage se caractérise par la mise en oeuvre

de deux boulons de 4 m de longueur au niveau du parement aval, ceux ci ont deux roles
essentiels :

- Renforcer le parement aval afin d'éviter le porte a faux (zone hachurée) et augmenter
la rigidité de fixation du toit (diminution de la compressibilité par confinement) .

- Empécher la rotation des blocs latéraux coté aval pour assurer leur rigidité et
constituer des appuis solides pour les blocs centraux (rotule rigide d'arc-boutement) .



Blocs instables

. W,
a - Schéma de boulonnage proposé pour les voies de taille (Provence)
4 A
* Compression dans la roche -) Sollicitation du cable
® Garnissage en bois
\ ° ),

b - Principe de souténement par cable (truss bolt) pour une galerie de grande largeur

Fig. IV - A 11 : Mode de souténement pour les galeries de grande largeur
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Dans le cas général des galeries rectangulaires de grandes largeurs creusées en terrain
stratifi€ nous reconnaissons l'utilité du syst¢me de boulonnage "Truss bolt "(fig. IV Allb).
Tres utilisé aux USA dans les galeries de 6 m de largeur il a permi une amélioration appréciable
du comportement du toit en plus de sa rentabilité économique (installation simple et rapide) .

Apres une étude assez compléte sur modele physique et analytique confronté aux
résultats d'expérimentation sur site W. KHAIR /39/ & montré que :

- Par rapport au boulonnage classique (boulons & ancrage réparti), ce systeme réduit
nettement la déformation du toit .

- Depuis la pose, il introduit un confinement horizontal au niveau de la fibre inférieure
du premier banc qui s'oppose a l'effet de la flexion du banc . Ce confinement augmente avec
I'affaissement du toit.

- L'angle d'inclinaison optimale des cables latéraux est de 45° par rapport a I'horizontale.

Ce systeme nous parait trés efficace compte tenu des mécanismes de d'éboulement que
nous avons décrit précédemment . En effet tel qu'il est présenté sur la figure (IV Al11b) :

- Il permet de renforcer les blocs latéraux et d'empécher leur rotation vers l'excavation.
L'inclinaison des cébles latéraux permet de couvrir grande partie du toit au dela des parements .

- I introduit un confinement le long des fissures verticales ainsi qu'au niveau des blocs
centraux et les empéche de glisser .

Ceci étant, nous pensons que ce systeme de boulonnage mérite d'étre étudié d’une
maniére plus approfondie . Des tests effectués dans les Charbonnages de France pourront
slirement apporter des renseignements assez précis sur les performances de ce systéme.

A3 - CONCLUSION

Les résultats de cette étude sur les voies de tailles des Houilléres du Bassin du Centre et
du Midi (Unité d'Exploitation de Provence) nous ont permis de prouver la souplesse et
I'efficacité de notre méthodologie dans l'analyse des instabilités rencontrées dans les ouvrages
souterrains quadrangulaires de grande largeur .

Cette étude prouve que les instabilités survenues sur ce site sont le résultat :
- D'une flexion amplifiée des premiers bancs du toit accompagnée d'un basculement
vers I'aval pendage .

Ces phénomenes se manifestent dans les conditions géologiques suivantes :

-Terrain stratifié
-Grande profondeur (contrainte horizontale naturelle importante)

et les conditions techniques suivantes

- Grande largeur des voies .
- Probléme d'optimisation du schéma de boulonnage, est surtout de mise en oeuvre .
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B - APPLICATION A L'ELABORATION DES SCENARIOS DE COMPORTEMENT
DU TOIT (cas des montages de taille dans les Houilléres du Bassin de Lorraine).

A partir d’une autre application nous allons montrer les possibilités qu'offre notre
méthodologie de modélisation pour élaborer des scénarios de comportement du toit selon les
sollicitations auxquelles il est soumis .

. La définition de ces scénarios peut permettre de guider le choix des méthodes et des
criteres & mettre en oeuvre pour la détection automatique des instabilités des montages de taille
dans les Houilléres du Bassin de Lorraine . -

Dans le domaine de détection des instabilités des structures naturelles il existe deux
techniques essentielles : celles qui consistent & mesurer les émissions micro-sismiques résultant
de modifications de I'état de contrainte des terrains (cavités de stockage, barrages...) /40/ et
celles qui se basent sur les mesures du mouvement des parois de I'excavation . Cette technique
comparée a la premiére est plus facile & mettre en oeuvre et le matériel nécessaire est moins
coliteux /41/.

Le choix s’est donc orienté vers une détection des risques d'instabilité au moyen des
mesures des mouvements du toit. Ainsi notre étude sera calée sur des mesures d'expansions et
des observations endoscopiques dans des forages au toit des montages de taille .

* Nous avons, en premi¢re partie, développé une méthode d'analyse et d'interprétation
des mesures in-situ fondée sur :

- L'étude qualitative des différentes phases de mouvement du toit en prenant en compte
la méthodologie de modélisations décrite précédemment

- La caractérisation quantitative des différentes phases du mouvement du toit a partir
des mesures d'expansion in-situ .

* En deuxiéme partie,nous décrirons les différents scénarios de comportement du toit
dans deux cas de montage de taille, dans les Houilléres du Bassin de Lorraine.

Les montages de taille étudiés sont situés 21000m de profondeur,et sont creusés au
charbon en section trapézoidale de 6,5 m de largeur moyenne et sur 3 m de hauteur . Le toit est
le mur sont formés d'une succession de bancs de schiste gréseux et de grés compact ( annexeV).

Dans chaque montage, nous avons distingué deux zones selon leur emplacement par
rapport aux extrémités ( fig. IV B1) :

- Une zone située loin des extrémités du montage,soumise a 1'état des contraintes
naturelles , ol nous avons enregistré de faibles déplacements au toit .

- Une zone située a proximité des carrefours entre les voies de tailles, soumise 2 une
concentration de contrainte supplémentaire, ol le déplacement du toit mesuré est important .

B1- Présentation de la méthode d'analyse .
L'analyse et l'interprétation des mesures in-situ se déroule en deux phases (fig. IV B2a)
B11- Dépouillement des mesures in-situ :
- A partir des observations endoscopiques dans différents forages au toit nous essayons
de définir un schéma de "stratification type" correspondant a la zone étudiée. Les cassures

horizontales les plus fréquemment observées dans les forages délimitent les différents bancs du
toit.
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- Nous choisirons ensuite la "station de mesure d'expansion type" qui donne les résultats
d'expansion (décollement entre bancs) les plus conformes au schéma de "stratification type"”
défini précédemment . Les critéres de conformité sont fondés sur des régles simples de la théorie
des poutres (relation entre le décollement et les épaisseurs des bancs) .

- Une correction est apportée au schéma de "stratification type" initial visant & donner
plus de poids aux cassures horizontales observées dans le forage correspondant a la “station de
mesure d'expansion type" sélectionnée a 1'étape précédente.

Ainsi nous aurons pour chaque zone du montage, un schéma de "stratification type" sur
4 m du toit, et "une courbe de mesure d'expansion type" présentant 1'évolution du mouvement du
toit en fonction du temps écoulé aprés le creusement .

B12 - Modélisation et calage

Apres avoir établi le schéma type de la stratification au toit et le déplacement relatif
correspondant, nous passons au stade de la modélisation qui consiste a :

* Appliquer la méthode des éléments distincts (code UDEC ), pour retrouver les valeurs
des décollements entre bancs mesurés in-situ . Pour cela nous faisons varier les raideurs des
joints de stratification (des paramétres importants que nous n'avons pas mesurés sur site). Nous
aurons en conséquence, les déplacements absolus des différents bancs du toit.

* Appliquer la méthode des éléments finis,pour déterminer l'état de contrainte au niveau
de chaque banc du toit, correspond aux déplacements absolus calculés précédemment .
(Le code UDEC ne permet pas de gérer automatiquement des fissures en cas de rupture par
traction) :

- Lorsque la modélisation aux éléments finis met en évidence une rupture locale de la
roche au toit, nous reprenons la modélisation par la méthode des éléments distincts en simulant
une fissuration induite par la rupture .

- Lorsque la modélisation aux €léments finis montre que 1'état de contrainte ne dépasse
pas les criteres de rupture nous supposons que des banc du toit restent continus .

* Définir des scénarios de comportement du toit & partir des résultats finaux obtenus par
la modélisation aux éléments distincts .

* Caractériser qualitativement chaque phase du scénario ,en se basant sur les résultats
de dépouillement des mesures in-situ .

B2 -Les différents scénarios envisageables dans le cas des montages de tailles étudiés

B21 - ler scénario :Stabilité du toit en absence de rupture locale (cas du montage
Erna 111, zone 2)

La zone (2) du montage Erna III ( fig. IV B1) est soumise & un état de contrainte supposé
quasiment hydrostatique (o, =0}, = 20 MPa) .

* La modélisation par la méthode des éléments distincts nous a permis de calculer un
déplacement absolu vertical de 3,65 cm au niveau du premier banc du toit (fig. IV B4a ) .
Celui-ci est obtenu avec des valeurs de décollement entre bancs égales a celles mesurées in-situ
( fig. IV B1), et correspondant & des joints de stratification ayant comme caractéristiques
Ky= 5000 MPa/m ; K = 1000 MPa/m ; tg 9= 0,31) .

* La modélisation par la méthode des éléments finis ( fig. IV B2b), montre que la
répartition des contraintes au toit (fig.IV B3a et b) témoigne d'une légere flexion des quatre
premiers bancs . Nous vérifions que les bancs du toit travaillent en compression et que la rupture



Ov

T

joints de
stratification

3m

3,5m

A A AA

Ch

\_

OO

0]

Fig IV B 2b : Modélisation par la méthode des éléments finis



distance x en (m)

0 2 4 6 8 10 12 14 16 18
0 s z ! | : ' ; : —

-1 0-
-20¢4
- 1er banc
% 2eme banc
S a0d 3éme banc
b BT 4éme banC
-40 4

] l
? | 4éme banc
I contrainte horizontale de

? compression
i B —
' |

‘ i

1er banc

- 3m

| AT

b - Répartition des contraintes horizontales au niveau des sections les plus sollicitées du toit

Fig IV B 3 : Modélisation par la méthode des éléments finis.
Répartition des contraintes horizontales au toit



45

de la roche par traction est peu probable . Une rupture de la roche par compression peut avoir
lieu au niveau du premier banc a 30 cm au dela des parements. Cette rupture étant trés locale,
elle est supposée sans répercussion slgmflcatlvc sur le comportement global du toit . Les bancs
du toit conservent donc leur continuité (pas de rupture locale par traction) .

* L'analyse de I'évolution du mouvement du toit en fonction du temps montre qu'il existe
une cohérence qualitative assez significative entre 1'évolution des expansions mesurées sur site
et celles calculées par la modélisation aux €léments distincts (cf fig. IV B 4d).

Le mouvement du toit se décompose en trois phases successives :

- ler phase : Flexion des trois premiers bancs du toit

+ Les résultats de la modélisation montrent qu'elle correspond a la flexion des trois
premiers bancs successivement, et se caractérise par une diminution de la contrainte horizontale
sur la fibre inférieure au niveau du premier banc et par une vitesse de déformation importante.
Le déplacement absolu calculé au niveau du premier banc est de 1,6 cm (fig. IV B4a ) .

+ Les mesures in-situ ont permis d'évaluer la vitesse de déformation relative (entre 0 et 4
m au toit) a 0,3 cm/j , la durée de cette phase a 4 jours . Le déplacement relatif résultant est de
1,2 em (fig. IV B1).

- 2éme phase : Flexion des bancs supérieurs (4 m au dessus du toit)

+ La modélisation montre que le vide, créé par le décollement successif des trois
premiers bancs (pendant la premiére phase), provoque une détente de la roche et déclenchent un
mouvement de flexion d'ensemble des quatre premiers bancs suivi d'un glissement horizontal le
long des joints de stratification (fig. IV B4b) . Ceci entraine un confinement au niveau de la
fibre inférieure du premier banc . La vitesse de déformation est plus faible que dans la premiere
phase et le déplacement absolu est de 'ordre de 0,8 cm.

+ Les mesures in-situ n'ont pas permis de caractériser quantitativement cette phase,
puisque la profondeur de l'ancrage des fils d'expansion n'est que de 4 m. Les mouvements
relatifs sont par conséquent nuls . Nous avons pu estimer la durée de cette phase a deux jours .

- 3eme phase : Stabilisation des déplacements des bancs supérieurs (au dessus de 4 m
au toit) .

+ Les résultats de la modélisation montrent que cette phase se caractérise par la
stabilisation du mouvement du quatrieéme banc. Par contre, les trois premiers bancs continuent a
se déformer d'ou l'augmentation des valeurs d'expansion (entre 0 et 4 m au toit ; fig. IV B4d).
La vitesse du mouvement est moins importante que lors de la premiere phase, le déplacement
vertical absolu calculé au cours de cette phase est estimé & 1,1 cm aprés quoi le mouvement du
toit se stabilise totalement.

+ Les mesures in-situ ont permis d'estimer la vitesse de déformation a 0,17 cm/j, moins
importante que lors de la premiére phase du mouvement . L'expansion mesurée, entre 0 et 4 m au
toit, est de I'ordre de 1 cm . Le mouvement se stabilise aprés une expansion totale de l'ordre de
2,2 cm et dans une durée totale de 11 & 12 jours apres le creusement .

B22- Deuxieme scénario : Stabilité du toit avec rupture locale de la roche
(Cas du montage Erna III zone (1))

La zone (1) du montage Erna III est située a une distance allant de 10 2 50 m au dela du
carrefour entre la voie de taille et le montage . Cette zone est, par conséquent soumise a une
concentration de contrainte verticale supplémentaire. Pour sa modélisation nous avons adopté
(comme approche ) 1'état de contrainte : 0, = 40 MPa ; oy, = 20 MPa . La stratification du toit

est similaire a celle de la zone (2) (fig. IV B1).
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* La modélisation par la méthode des éléments distincts montre, que pour retrouver les
valeurs de décollement mesuré in-situ (de l'ordre de 7cm) entre les trois premiers bancs et le
quatrieme, il faut introduire dans le modele, des caractéristiques de joints de stratification
%gasiment nulles, ce qui entraine un déplacement vertical absolu du premier banc de 'ordre de

cm.

* Les calculs obtenus par la méthode des éléments finis montrent qu'au dela de 5 cm de
déplacement vertical au niveau du premier banc, la flexion des bancs du toit devient importante
et provoque l'apparition de rupture locale par traction . Les zones de rupture montent jusqu'a 3,8
m au toit (fig. IV BS5a) . Pour tenir compte de cette discontinuité, nous avons introduit dans le
modele des fissures verticales .

* En tenant compte des discontinuités au toit . La modélisation par la méthode des
éléments distincts montre que le mouvement se stabilise aprés un déplacement vertical absolu
de 21 cm au niveau du premier banc .

L'analyse de I'évolution du mouvement en fonction du temps révéle l'existence d'une cohérence
qualitative entre les résultats de la modélisation et les expansions mesurées in-situ (fig.IV B6d ) .

- 1ére phase : Flexion des premiers bancs du toit

+ La modélisation met en évidence une flexion successive des trois premiers bancs
accompagnée d'un léger glissement de l'ordre de 1 cm le long des fissures verticales (fig.IV B6 a
et b). Cette flexion entraine une détente sur la fibre inférieure au niveau du premier banc (fig. IV
B6c). Le déplacement vertical absolu au toit est de 5,8 cm.

+ Les mesures d'expansion in-situ montrent que,dans cette phase,l'évolution de
I'expansion (& 4 m du toit) se fait selon deux vitesses : La premiere estimée a 0,12 cm/j
correspondant au début de la flexion . La deuxi¢me, plus élevée,estimée a 0,48 cm/j
correspondant probablement & une flexion accompagnée de fissurations verticales ( cf chap III).
Nous notons que la vitesse moyenne au cours de cette étape est de 1'ordre de 0,3 cm/j et que
l'expansion totale (sur 4 m au toit) est de I'ordre de 6,5 cm (fig. IV B1).

- 2éme phase : Flexion des bancs supérieurs (4éme banc)

+ La modélisation met en évidence une flexion qui affecte le quatrieme banc (situés a
plus de 4 m du toit) et dont le déplacement vertical est de 3 cm . Le déplacement vertical des
blocs centraux au niveau des trois premiers bancs se compose (fig IV B6b ):

-D'un glissement le long des fissures verticales estimées a 1,3 cm dans le premier banc.

-D'un affaissement vertical résultant de la déformation du contact entre les blocs latéraux
et les blocs centraux, estimé a 1cm dans le premier banc (cf chap. III).

La vitesse de déplacement au cours de cette phase est 1égerement plus faible que lors de la phase
précédente . L'état du toit a la fin de cette phase est présenté sur la figure IV b7a.

+ Les mesures in-situ compte tenu de la profondeur de l'ancrage des fils d'expansion ne
permettent pas d'estimer la vitesse de déplacement absolu, nous avons donc enregistré une
vitesse d'expansion relative (entre O et 4 m) au toit de 0,07 cm/j qui est probablement un peu plus
faible que la vitesse absolue.

- 3éme phase : Glissement et succession d'états d'équilibre instables

+ La modélisation montre que les bancs situés 4 plus de 2.5m du toit se stabilisent et le
décollement entre I'ensemble des trois premiers bancs et le quatritme commence a prendre de

l'ampleur ( fig. IV B6a et b) . L'état au toit au cours de cette phase est schématisé par la figure
IV B7b. Le mouvement du toit résulte essentiellement, d'un glissement des blocs de 2 cm le long
des fissures verticales, et d'un léger affaissement de 1'ordre de 0,3 cm dii a la rotation des blocs
latéraux.
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La vitesse moyenne absolue au cours de cette phase est faible, comparée a celles des phases
précédentes puisque le mouvement passe par deux états d'équilibre intermédiaires temporaires
(cf chap. III) . Elle est quasiment égale 2 la vitesse du mouvement de glissement , calculé dans
la phase précédente (cf fig. IV B6 b et d) . Par conséquent si on ne tient pas compte de la
déformation du quatrieéme banc, les phases 2 et 3 seront confondues.

Le déplacement relatif total entre 0 et 4m correspondant aux phases 2 et 3 confondues est de
I'ordre de 3,6 cm.

+ Les mesures in-situ permet d'affirmer que cette phase est confondue avec la
deuxiéme. La vitesse de déplacement réelle est de 0,07 cm/j, elle représente la vitesse absolue
du mouvement au cours de la 3¢me phase et la vitesse relative (entre 0 et 4 m) au cours de la
2&¢me phase . L'expansion totale entre O et 4 m correspondant a ces deux phases est estimée a
1,86 cm.

- Quatrieme phase : Accélération du mouvement de glissement

+ Les résultats de la modélisation indiquent que le mouvement de glissement des blocs
centraux subit une accélération importante provoquée par le lichage du bloc central dans le
3éme banc ( fig. IV B 7c¢) . Aprés un déplacement vertical de 8,5 cm le mouvement du toit se
stabilise et un équilibre par arc-boutement se réalise (augmentation de la contrainte normale au
niveau des fissures verticales ; fig. IV B 6c) .

Le déplacement total depuis le début du creusement est estimé a 20,5 cm .

+ Vu la présence du souténement porteur,les mesures in-situ ne permettent pas de
caractériser cette phase d'accélération . En effet le mouvement se stabilise a la fin de la
troisiéme phase, la vitesse de déplacement enregistrée durant cette quatrieme phase est de l'ordre
de 0,009 cm/j (fig. IVB 1).

B23 - 3éme scénario : Rupture du toit aprés un mouvement relatif des blocs
important

Ce troisieéme scénario peut étre envisagé dans le cas oui la pression de souténement est

insuffisante pour arréter le mouvement des blocs centraux (exemple ; si la longueur des boulons
est inférieure & 2,5m dans le cas des montages de taille étudi€s) .
Le mouvement du toit se déroule selon les mémes phases que dans le deuxiéme scénario sauf au
cours de la quatrieme phase ot l'accélération du mouvement de glissement des blocs déclenchée
par le lachage du troisiéme banc ne s'atténue pas, I'équilibre par arc-boutement ne se réalise pas
vu la diminution de l'angle de frottement entre les fissures verticales que nous avons introduit
dans le modéle (simulation d'une éventuelle dégradation au niveau des fissures verticales
fig. IVB7d).

B3 - Les critéeres de détection d'éboulement .

La détection automatique des instabilités accompagnée d'un systéme d'alarme
sonore,nécessite la définition de critéres d'alarme fiables pour éviter les fausses alertes,qui
peuvent engendrer des problémes sérieux d'organisation, et précis pour donner un temps
suffisant pour 1'évacuation du personnel.

Les scénarios de comportement du toit présenté précédemment et les critéres
d'éboulement étudiés aux chapitre III, nous permettent de proposer deux critéres d'alarme qui
dépendent des phases du mouvement du toit :

- Déplacement critique
Au cours des deux premiéres phases du mouvement du toit la vitesse de déplacement

peut étre assez importante sans danger significatif sur la stabilit€ du toit . Aussi une accélération
du mouvement di a un faible glissement le long des fissures verticales, ne signifie pas toujours
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Mécanisme

Déplacement
absolu
calculé (cm)

Déplacement
observé
entre0etdm
(cm)

Vitesse
observée
entre0etdm
(cm/jour)

Vitesse
calculée
(cm/s)*10

1er scénario

Phase 1 :
flexion des 3
premiers bancs

1,6

1,2

0,3

2,56

Phase 2 :
flexion des bancs
supérieurs

0,8

0,37

Phase 3 :
stabilisation des
déplacements des
bancs supérieurs

1,1

0,17

0,3

2é scénario

Phase 1 :
flexion des 3
premiers bancs

5,75

6,5

0,3

6,38

Phase 2 :
flexion des bancs
supérieurs

3,3

Phase 3 :
glissement et
succession d'états
d'equilibre
temporaire

2,3

1,8

0,07

0,86

0,22

Phase 4 :
accélération du
mouvement de

glissement

8,5

sans soutéenement

0,1

avec souténement

0,009

0,62

Phase 1

5,75

3é scénario

Phase 2

2,6

Phase 3

3,2

idem scénario 3

6,3

0,9

0,25

Phase 4

Eboulement

0,8

Tableau IV - B1 : Synthése des différents scénarios de comportement du toit
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I’éboulement.

Ce qui nous parait primordial au cours des deux premiéres phases (10 jours apreés le
creusement) est de fixer la valeur de déplacement cririque au dela de laquelle la rupture locale

engendre I'éboulement du toit, Le 1T critere est donc : le déplacement maximal au deld duquel
il sera impossible d'obtenir un équilibre par arc-boutement .

D'apres I'étude du phénomeéne d'arc-boutement présentée dans le troisiéme chapitre nous
proposons un seuil de déplacement critique de 'ordre de hy/ s (le coefficient s correspond aux

risques de glissement au niveau de l'arc-boutement h, et I'épaisseur du premier banc du toit) .

Ce critere est adopté pour des ouvrages situés & grande profondeur (flexion amplifiée) on le toit
peut subir de fortes déplacements avant la rupture locale de la roche (banc précontraint chap. II ).

- Accélération critique

Au cours de la troisiéme phase (10 & 15 jours apreés le creusement pour le cas des
montages €tudiés en Lorraine), La vitesse moyenne de déplacement est faible . Ce mouvement a
tendance a se stabiliser par arc-boutement,dans le cas du deuxie¢me scénario, ou par blocage du
glissement des bancs le long des joints de stratification horizontaux dans le cas du premier
scénario .

Dans ces conditions nous proposons un critére d'alarme a deux composantes :
- Accélération du mouvement de déplacement vertical
- Déplacement critique apreés accélération (correspondant a un saut ; fig. IV B 8).

Ce déplacement est compté & partir de chaque accélération (point zéro) . Pour le cas des
montages €tudiés en Lorraine, nous avons estimé le déplacement critique (dcri) & partir des
résultats de la modélisation 4 8cm .

Nous avons introduit cette deuxiéme contrainte de déplacement critique car pendant cette
troisieme phase, caractérisée par des successions d'états d'équilibre temporaires (donc plusieurs
accélérations du mouvement), il est difficile de distinguer entre l'accélération qui précede
I'éboulement de celle qui précéde un état d'équilibre stable .

Les critéres d'alarme dépendent essentiellement du mécanisme d'éboulement du toit, leur
quantification est plutdt liée a la nature des terrains, a la rigidité€ des bancs a la flexion, et 2 la
possibilité de glissement des blocs le long des discontinuités (caractéristiques des discontinuités)

Les critéres qualitatifs que nous avons proposé dans cette étude nous paraissent
applicable de maniére générale & tout type d'ouvrage souterrain, creusé en section
quadrangulaire de grande largeur .

B4- Conclusion

* La méthodologie de modélisation que nous avons adoptée nous a permis d'élaborer des
scénarios de comportement du toit de galeries quadrangulaires de grande largeur . Ceux -ci ont
prouvé leur efficacité comparé aux résultats des mesures in-situ .

* Cette approche nous parait crédible pour deux raisons :

- L’ordre de grandeur des déplacements réels que 1'on arrive a retrouver par le calcul .

- L'évolution qualitative du mouvement du toit dans le temps, confirmé par les mesures
d'expansion sur site .

* Dans le comportement du toit, trois scénarios sont envisageables (cf tab IV B1) :
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- Le premier conduit a la stabilité sans rupture locale de la roche.

- Le deuxieme aboutit a la stabilité, malgré des ruptures locales et des mouvements
relatifs de blocs .

- Le troisitme peut conduire & I'éboulement apres rupture locale et mouvement relatif
des blocs important .

* Les mesures in-situ vont de paire avec le travail de modélisation . Comme nous
l'avons démontré précédemment, si la modélisation nous a permis de définir des scénarios
plausibles pour envisager le comportement du toit et de définir qualitativement les différentes
phases de son mouvement, les mesures in-situ sont indispensables pour qualifier ces différentes
phases et définir les seuils permettant la détection des instabilités du toit.

Pour cela deux types de mesures in-situ s'averent indispensables :

- Des observations endoscopiques et des sondages carotté au toit . Ils permettent la
définition des plans de discontinuité horizontaux au toit et la détermination des caractéristiques
mécaniques des bancs du toit . Ces observations doivent se faire périodiquement au moins 2 a 3
fois au cours du creusement de la galerie au niveau de stations suffisamment éloignées du front.

- Des mesures d'expansion au toit périodiques (tous les 7 jours par exemple) avec des
ancrages remontant au moins & 6 m dans le toit (contrairement aux montages étudiés oli nous
montrons que la hauteur maximale d'ancrage des fils d'expansion adopté (4m) est trop faible
pour détecter tous les déplacements du toit)

* La surveillance en continu et automatisée des risques d'instabilités dans les ouvrages
souterrains nécessite :

- Une bonne connaissance du site et des particularités de son comportement .
- Une bonne connaissance des phénomenes qui régissent le mécanisme de déformation et

de I'éboulement du toit . Pour cela la maitrise de la modélisation analytique et numérique s'avere
indispensable .
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C - SYNTHESE ET ASPECTS PRATIQUES

La décision des moyens & mettre en oeuvre pour prévenir et remédier aux instabilités dans
les galeries souterraines de grande largeur, doit reposer sur une analyse des mécanismes
d’instabilité qui risquent de se produire dans ce genre d’ouvrage.

L’analyse rigoureuse des instabilités nécessite deux types de connaissances :
* une connaissance minimale des caractéristiques de I’ouvrage et du terrain environnant,
* une connaissance en mati¢re de modélisation des structures naturelles.

Nous présentons dans ce qui suit notre méthodologie d’étude des instabilités, en proposant
quelques conseils pratiques, a partir de notre expérience en matiére de modélisation et nos
enquétes dans différents chantiers (Houilleres de Provence et de Lorraine) (Fig. IV.C1) :

C1 - Détermination des caractéristiques mécaniques et géométriques du toit.

La fiabilité des résultats de la modélisation numérique, est li€e en grande partie a la
précision sur la détermination des caractéristiques du toit, les plus importantes parmi celles-ci
sont :

- L' épaisseur des différents bancs jusqu’a au moins 5 m au toit. La méthode la plus précise
consiste 2 faire des observations endoscopiques, dans des forages dans la partie centrale de la
galerie. Ces observations doivent étre réalisées loin du front de creusement (30 a2 40 m).
L’épaisseur du premier banc est fixée par la distance entre le toit et le premier plan de
discontinuité parallele au toit. (il ne faut pas confondre 1’épaisseur des bancs avec la distance
entre les joints de stratification qui séparent deux bancs de nature géologique différente.)

Les applications étudiées dans le chapitre IV ( les Houilleres de Provence et de Lorraine)
montrent qu’un banc homogene situé entre deux joints de stratification peut €tre divisé par un
ou deux plans de discontinuités paralléles au banc.

- Le module d’élasticité et la résistance a la compression de la roche constituant les
différents bancs du toit, ceci a partir d’essais classiques de compression simple.

- Le module d’ élasticité de la couche excavée qui permet de quantifier approximativement
la compressibilité des parements.

- La densité de la fissuration naturelle perpendiculaire au banc.
- L’état de contrainte initial dans le massif rocheux : cet état est caractérisé par la valeur
des contraintes principales et leurs orientations par rapport a I’axe de la galerie.
L’état de contrainte est généralement li€ & la profondeur, mais il est trés affecté par ’histoire
géologique des terrains, ce qui rend indispensable la réalisation de mesures in -situ.
C2 - L’étude de la rupture macroscopique de la roche a échelle locale

Dans I’étude de la rupture locale de la roche nous cherchons & répondre a deux questions :

- Y at-il des risques de flambage ?
- Dans quelle partie de 1’ouvrage se situerait une éventuelle rupture locale ?
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C21 - Les risques de flambage

* Deux parameétres sont déterminants pour la définition des risques de flambage dans le
toit d’une galerie quadrangulaire :

- le rapport de I’épaisseur du premier banc sur la largeur de la galerie
- la contrainte horizontale naturelle.
* Les relations suivantes permettent de vérifier la susceptibilité du banc au flambage :

- Dans le cas ou la couche excavée est tres rigide (E, > 7000 MPa), la condition de non
flambage est :

2, 46 E (h)2
H< S 1—v2

- Dans le cas ot la couche excavée est tres compressible et susceptible de dégradation
(charbon, phosphate, argile ... E, <3000 MPa).

1,64 E n,2
0,< 5 — ()

<
H s {—-v 8

- Dans le cas ol une fissuration verticale naturelle affecte le banc nous proposons une
aproximation grossiére :

0,6 2

, E ,h
6, <+ —(3)
H s 1—-v2 8

s est un coefficient de sécurité estimé a 1,5 pour des bancs de 30 a2 40 cm
d’épaisseur, mais peut atteindre 2,5 lorsqu’il s’agit de bancs trés minces (h <20 cm).

La présence de bancs minces au-dessus du premier banc peut réduire la valeur de la
contrainte de flambage du toit.

* Lorsque les risques de flambage sont importants, nous conseillons de suivre les
consignes suivantes :

- réduire la largeur de la galerie,

- renforcer les parements pour éviter leur dégradation et constituer des appuis rigides pour
les bancs du toit,

- contrdler les opérations de creusement pour éviter les imperfections qui contribuent
généralement 2 un élargissement imprévu de la galerie.
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C22 - La localisation de la rupture macroscopique de la roche au toit

I1 est possible de voir apparaitre des ruptures locales par traction ou compression au toit
méme en I’absence de risques de flambage.

* Une modélisation par la méthode des éléments finis permet d’étudier la rupture locale en
I’absence du phénomeéne de flambage. Dans cette étude, le nombre et I’emplacement des plans
de discontinuité au toit introduit des variations importantes dans les résultats.

Une modélisation rigoureuse permet de déterminer :

- la possibilité de cisaillement et de décollement entre les différents bancs,
- la localisation des zones de rupture éventuelle au niveau des différents bancs du toit,
- la hauteur de la zone détendue au-dessus de la galerie (cloche).

* Notre expérience en matiére de modélisation par la méthode des Eléments Finis et la
méthode analytique, nous a permis d’aboutir aux constatations suivantes qui peuvent servir de
référence en cas d’absence de moyen de modélisation :

- lorsque les épaisseurs des premiers bancs sont inférieurs a 40 cm (a/h > 15), le toit est
assez sollicité en flexion, des ruptures locales par traction ou compression peuvent apparaitre au
toit, ce qui nécessite généralement un renforcement du massif rocheux.

Si le rapport entre ’épaisseur du deuxi¢me banc sur celui du premier dépasse 1,5, des
contraintes de cisaillement importantes se développent & I’interface entre bancs et provoquent
généralement la rupture de la surface de glissement, puis le décollement entre les deux bancs.
L’expansion du toit sera donc assez importante (la valeur de ’expansion est proportionnelle au
rapport des épaisseurs).

Dans le cas des galeries de grande largeur (de ’ordre de 6 m), nous observons
généralement une rupture locale au toit, qui se manifeste par ’apparition de contraintes de
traction (fissuration ou ouverture des fissures naturelles) réparties différemment dans les bancs
du toit ;

- au niveau du premier banc, la rupture est localisée a 0,5 m de part et d’autre des
parements,

- au niveau du deuxiéme banc, lorsque celui-ci est plus épais, la rupture se localise a2 1,5 m
de part et d’autre du parement. Par contre, si le deuxieme banc est moins €pais, la rupture se
superpose avec celle qui apparait au premier banc.

- au niveau des bancs supérieurs, les zones de rupture se raprochent de la partie centrale
du toit.

L’enveloppe des zones de rupture au toit (ou cloche) a généralement une forme
triangulaire, mais dans certains cas, ot le dernier banc affecté par la rupture est plus mince que
les bancs sous-jacents, la forme de la cloche devient trapézoidale. En I’absence de bancs
compétents au toit immédiat, la rupture peut monter & 2 ou 3 m au toit, selon 1’épaisseur des
bancs et leur mode de superposition.

Un banc homogene de 70 a 80 cm d’épaisseur avec un module d’élasticité dépassant 8000
MPa, est peu sollicité en flexion. Il peut étre considéré comme un banc compétent au toit. Sa
présence au niveau du toit immédiat limite la propagation de la rupture en hauteur, et peut donc
servir de support pour les bancs sous-jacents (boulonnage par suspension ).

L’analyse de la rupture locale de la roche ne peut pas, a elle seule,permettre de juger des
risques d’instabilité du toit, celles-ci dépendent des possibilités d’équilibre de 1’assemblage de
blocs qui se forment au toit apres la fissuration de la roche, il est donc nécessaire d’étudier la
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rupture a I’échelle de ’ouvrage et la possibilité d’éboulement.

C3 - Etude de la rupture a I’échelle de I’ouvrage (éboulement)

La stabilité du toit de la galerie est liée au comportement de I’assemblage de blocs qui se
forment au toit, dans cette phase nous cherchons & répondre aux questions suivantes :

- Quels sont les criteres qui traduisent les risques d’éboulement ?
- Quels est le mécanisme de déplacement du toit ?

Une modélisation rigoureuse par la méthode des €éléments distincts (méthode des blocs)
permet de répondre & ces questions. Ce genre de modélisation nécessite une bonne précision
dans la définition du réseau de blocs qui se forment au toit suite & une fracturation induite ou
naturelle, de la géométrie la galerie et du massif rocheux ainsi que de la contrainte horizontale
naturelle.

Actuellement, les codes de calculs utilisant la méthode des €léments distincts ne sont pas
encore simples & manipuler. Vue la complexité des lois qu’ils font intervenir dans les calculs,
I’ utilisateur doit avoir un minimum de qualification.

Nous présentons a partir de notre étude des cas d’application chap.IV, quelques résultats
qui peuvent aider ’exploitant & comprendre les mécanismes de déplacement et les criteres de
I’éboulement du toit.

C31 - Les critéres de ’éboulement du toit

A grande profondeur (800 a2 1000 m), en présence de fracturation naturelle importante (de
P’ordre d’une fissure/métre de largeur de la galerie), il est difficile d’envisager un équilibre par
arc-boutement des blocs au toit. La présence de contrainte horizontale naturelle élevée provoque
le flambage des bancs ainsi fissurés et entraine I’éboulement. La hauteur de la cloche
d’éboulement peut dépasser 3m, celle-ci augmente avec la largeur de la galerie et la densité de
fracturation au toit (fracturation verticale et plans de discontinuités horizontaux).

Lorsque le toit est constitué de bancs minces (de 1’ordre de 30 cm) et est assez déformable
(E < 5000 MPa et Rc < 50 MPa), I’équilibre par arc-boutement au toit est peu probable,
I’éboulement du toit aura lieu dés I’apparition de ruptures locales par traction au toit.

A faible profondeur (200 & 400 m), lorsque la densité de fracturation est faible (de I’ordre
de 2 f/m), il est possible d’avoir un équilibre par arc-boutement entre blocs qui résulte du
frettage naturel.

C32 - Le mécanisme de déplacement du toit

Dans les galeries de grande largeur et aprés 1’apparition de la rupture locale de la roche, le
déplacement du toit résulte de deux mouvements :

- une rotation des blocs latéraux 2 proximité des parements,

- un glissement des blocs latéraux le long de fissures verticales.

Les zones critiques se situent donc a 0,5 m de part et d’autre des parements.

C4 - Le souténement

Dans le cas ol le toit présente des risques de ruptures locales de la roche par traction ou
par compression, un renforcement doit étre introduit au toit.
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* A partir des modeles analytiques et en utilisant quelques résultats de la modélisation par
la méthode des éléments finis, nous avons élaboré une formule permettant d’estimer la pression
de souténement nécessaire , pour éviter I’apparition de contrainte de traction au toit.

Les calculs ont permis de donner des ordres de grandeur de la pression de souténement
souhaitable dans des galeries de (6 & 7 m) de largeur et en présence de bancs au toit d’épaisseur
moyenne de 30240 cm :

- a faible profondeur (200 & 400 m) la pression de souténement est de l’ordre
de 0,5 a 1 bar)

- a grande profondeur (800 & 1000 m), la pression de souténement souhaitable est de
I’ordre de 1 & 1,5 bars, au-dela de 1000 m, un approfondissement de 100m nécessiterait un
renforcement supplémentaire de 1 & 2 boulons par métre de galerie.(a prouver par la pratique)

* Pour les galeries quadrangulaires creusées en terrain stratifié, le boulonnage reste le
moyen de souténement le plus adéquat. Le schéma du boulonnage dépend du mécanisme de
déplacement du toit et des risques d’éboulements.

Dans le cas des galeries de grande largeur, il est nécessaire de rigidifier la roche au
niveau des points critiques situés a 0,5 m de part et d’ autre des parements, en effet ces points
présentent les charniéres qui guident tout le mouvement du toit.

Nous proposons donc de suivre les deux régles suivantes :

- La densité de boulonnage doit étre croissante du centre de la galerie vers les parements,

- Respecter une inclinaison au niveau des parements de 1’ordre de 40 a 45° par rapport au
plan du toit,

- A grande profondeur, la longueur des boulons ne doit pas étre inférieure & 2,80 m.

Dans le cas ot les risques d’éboulement sont importants, il est indispensable de pratiquer
un soutéenement sir, nous conseillons d’utiliser :

- Des boulons longs (> 4 m), permettant de suspendre la partie du toit susceptible de
s’effondrer a un banc résistant au toit, et assurant éventuellement un certain confinement des
discontinuités.

- Des cadres métalliques additionnés aux boulons en cas de zones trés fracturées (présence
de failles) et en I’absence de bancs compétent 2 une distance raisonnable du toit.(d <3 m)

CS - La surveillance

La surveillance des galeries de grande largeur est une démarche indispensable pour éviter
les dégfts matériels et humains que peut provoquer un éboulement imprévu.

La surveillance automatique nécessite une bonne connaissance de I’état du toit au cours de
son mouvement et une bonne maitrise du mécanisme de déplacement précédent I’éboulement.

Ceci se réalise par deux moyens :

- une modélisation de I’ éboulement par la méthode des éléments distincts qui permet de
définir les différentes phases du mouvement du toit,

- des mesures d’expansion in-situ permettant de quantifier les caractéristiques de chaque
phase du mouvement (durée de la phase et vitesse moyenne de déplacement).
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En P’absence de moyens de modélisation, nous conseillons, a partir des mesures
d’expansion de repérer et quantifier les caractéristiques des phases suivantes du mouvement du
toit :

- phase cisaillement horizontal et flexion des premiers bancs du toit,
- phase flexion du haut toit,

- phase glissement le long des fissures verticales accompagné d’arc-boutement jusqu’a
I’éboulement ou la stabilité.

Pour I'automatisation de la surveillance, nous proposons deux critéres d’alerte :

- au cours de la premitre et de la deuxieme phase, le critére d’alerte est un seuil de
déplacement vertical au-dela duquel I’équilibre du toit (par arc-boutement) ne sera plus possible
(déplacement critique = hy/s, h; épaisseur du premier banc , s est un paramétre a déterminer

empiriquement),

- au cours de la troisiéme phase, le critére sera sous forme d’accélération du mouvement
qui entraine un déplacement important ( a titre indicatif ; 5 a2 6 cm).



CONCLUSION GENERALE
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Les développements récents de la modélisation en mécanique des roches appliquée aux
études des ouvrages, doivent beaucoup aux méthodes numériques, elles-mémes rendues de plus
en plus performantes grace aux progres spectaculaires de l'informatique.

* Plusieurs formes de modélisation se sont succédées pour décrire le comportement des
ouvrages souterrains, en se complexifiant, en s'adaptant et en s'enrichissant face a des problemes
nouveaux et & des nouvelles applications. Il reste toujours acquis, qu'aucun modeéle malgré sa
complexité ne peut prétendre a I'universalité, qui lui donnerait le pouvoir, de relier dans une
explication cohérente, tous les phénomeénes observés sur site. Dans le cas de la modélisation des
ouvrages quadrangulaires en terrain stratifié:

Les modéles analytiques fondés sur la théorie des poutres et dits traditionnels, malgré
leur simplicité, restent toujours opérationnels. En effet c'est la forme de modélisation qui nous
parait la mieux adaptée a I'€tude du phénomene de la flexion amplifiée au toit.

Les modéles basés sur la méthode des éléments finis rtestent toujours trés efficaces et
rigoureux pour I'étude de la répartition des contraintes autour d'une excavation dans le massif
rocheux & son gtat initial continu ou pseudo-continu.

La modélisation par la méthode des éléments distincts est & présent la méthode la plus
performante pour étudier le comportement du massif rocheux dans son état fracturé ou les
discontinuités jouent un role essentiel. La crédibilité de cette méthode vient de ce qu’elle rend
compte de 'ordre de grandeur des déplacements réels mis en jeu .

Toutes ces formes de modélisation s'’harmonisent et se complétent pour contribuer a la
compréhension des phénomenes observés sur sites.

* C'est a partir de cette idée que nous avons élaboré la méthodologie de modélisation
des voies quadrangulaires. Celle-ci se compose de deux €étapes essentielles :

- I'analyse de la rupture macroscopique de la roche a I'échelle locale en utilisant deux
formes de modélisation des milieux continus ou pseudo-continus : La méthode des €éléments
finis et la théorie des poutres.

- I'étude de la rupture a I'échelle de I'ouvrage, en mettant en oeuvre une modélisation
qui tient compte de la fracturation (rupture locale de la roche) du massif rocheux : La méthode
des éléments distincts.

Dans le cas des ouvrages quadrangulaires de grande largeur et creusés en terrain stratifié, les
instabilités se manifestent par :

- Une rupture macroscopique de la roche & 1’échelle locale : essentiellement a I'origine du

phénomene de flexion amplifiée. Celui-ci est particuliérement sensible a la largeur de la galerie,
I'épaisseur des bancs ainsi que la valeur de la contrainte horizontale naturelle.
Nous distinguons deux criteres de rupture ; le premier est intrinséque a la roche. 1l est 1ié & la
microfissuration et les possibilités de sa propagation (Rc, Rt...). Le deuxiéme est totalement
indépendant de la roche; il est défini par les conditions aux limites critiques produisant le
flambage des bancs au toit. Ces conditions sont lies a la géométrie (largeur de l'ouvrage,
épaisseur des bancs...) et a I'état de contrainte naturelle horizontale.

- Une rupture 2 l'échelle de 'ouvrage (ou éboulement) : elle est gérée par un mécanisme
de glissement le long des fissures suivies de phases d'arc-boutement entre blocs.
Le critére de la rupture dépend principalement, des caractéristiques des discontinuités (angle de
frottement interne, déformabilité de la surface...), des caractéristiques de la matrice rocheuse
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intacte (déformabilité et Rc), des paramétres géométriques de l'ouvrage et du massif
(dimensions et formes de blocs et largeur de 1'ouvrage), enfin de I'état des contraintes naturelles
horizontales.

* Tous les modeles, reposent sur des hypothéses simples pour pallier I'éventuelle absence
d'informations. La validation est donc indispensable. Cette opération est assurée par la
confrontation des résultats de la modélisation avec le comportement réel observé, ou apprécié
par des mesures. Nous nous sommes conformés a cette régle dans les deux applications
présentées dans le quatrieme chapitre .

C'est ce qui nous permet de prouver la crédibilité de notre méthodologie pour expliquer les
phénomeénes de rupture, et pour élaborer des scénarios plausibles du comportement de I'ouvrage.

Cette démarche a permis d'orienter l'exploitant vers, une amélioration du souténement,et
un choix adéquat des moyens de surveillance & mettre en oeuvre.

PERSPECTIVES

* La modéliation dite " mécaniste ", s'appuie sur l'expérience en amont de son emploi
(pour son élaboration) et en aval (pour le calage) : le développement de tel modélisation doit
donc aller de paire avec le développement des moyens d'auscultation et d'expérimentation sur
site. 11 est absurde de développer des modeles complexes, mettant en jeu des parameétres, dont on
ne posseéde pas les moyens de leur caractérisation et dont on ignore parfois la signification
physique.

* La modélisation du massif rocheux limitée a deux dimensions de I'espace a donné
satisfaction dans le cas des sites étudiés, ou 'orientation de la fracturation est particulierement
favorable. Ceci n'est pas toujours le cas dans le milieu fissuré, les recherches doivent s'orienter
vers une modélisation tenant compte de la tridimensionalité du massif rocheux.

* La fracturation induite par le creusement est une phase importante de la rupture de
'ouvrage (initiation des fissures et propagation). Plusieurs tentatives de modélisation physiques
ont été entreprises avec succes. Il convient donc de mettre au point des méthodes permettant une
modélisation numérique de ce phénomene. La méthode des éléments distincts, combinée avec
des procédés de maillage orienté vers les zones de cisaillement maximales dans la roche intact,
peuvent répondre a ce probléme.

* En ce qui concerne les sites étudiés :

- Dans le cas des voies de taille en Provence, il convient de poursuivre 1'étude,pour tenir
compte du souténement dans la modélisation et pour découvrir d'autres mécanismes surtout
dans les zones de failles et apres le passage de la taille.

- Dans le cas des montages de taille, il sera souhaitable de continuer le calage vers une
quantification des critéres de surveillance, et de reconduire la modélisation en introduisant des
sollicitations dynamiques, afin d'étudier l'effet de la sismicité induite par I'exploitation sur ce
type d'ouvrage.
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ANNEXE I

MODELISATION

ANALYTIQUE LOCALE
DU TOIT

A - Concept général de la modélisation

B - Modele de poutre mince sur appuis infiniment rigides
C - Modele de poutre sur appuis compressibles

D - Modele de poutre épaisse

E - Modele de poutre fissurée (2 trois charniéres )
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A - CONCEPT GENERAL DE LA MODELISATION

Dans un massif stratifié€ les strates se présentent généralement sous forme d'empilement
de dalles de différentes épaisseur et avec des limites bien nettes. Le contact est généralement
formé de joints de caractéristiques mécaniques tres faibles . Afin de simplifier la modélisation
nous négligeons l'effet des joints en supposant que les forces de frottement et la cohésion entre
ces différentes dalles sont nulles .

Dans les modéles que 1'on présentera nous supposons que les différentes dalles sont
composées de matériaux homogenes, continus et isotropes et obéissent aux lois d'élasticité
linéaire.

nous distinguerons deux grands types de modeles selon les dimensions longitudinales des
dalles formant le toit de 'excavation (voir fig. I 1a) :

- Cas des dalles longues (b/a > 3) /17/ : le calcul peut se faire en déformation plane, le
toit est donc assimilé a un systeéme de poutres (fig. 11b) .

- Cas des dalles courtes (b/a < 3) il est indispensable de faire le calcul a trois
dimensions en assimilant le toit & un systéme de plaque (fig. I 1c) . les dimensions de la dalle
sont fixées d'une part par le pas de fissuration "b" perpendiculaire & I'axe de la voie et d'autre
part la distance "a" entre les appuis (largeur de la galerie).

Ceci dit, pour une galerie de 6 m de largeur on ne peut appliquer le modéle de poutre que
si le pas de fissuration paralléle au front de creusement est supérieur a 18m.

Dans cette étude nous nous limitons au modele de dalles longues, cas le plus fréquent
dans les galeries minieres.

Le calcul dans le cas des dalles longues est différent selon 1'épaisseur de la dalle ce qui
nous amene a distinguer les dalles minces et les dalles €paisses.

A1l - Dalles ou poutres minces

On considére comme poutre mince toute poutre dont 1'épaisseur ne dépasse pas le 1/5 de
la largeur de la voie, dans ce cas nous négligeons l'effet de l'effort tranchant sur la flexion du
banc.

Le comportement des poutres minces dépend de la nature de la fixation de ces bords au
niveau des parements ; nous distinguons deux cas les plus fréquents en mine :

* Poutre sur appuis infiniment rigides

On suppose dans ce cas que la couche exploitée de hauteur H est incompressible ce qui
empéche toute rotation et déplacement vertical de la poutre au niveau des appuis
(y =0; 6 = Ay/Ax = 0) (voir fig. I 2a).

* Poutre sur appuis compressibles

Une approche plus réaliste consiste & supposer que lors de la flexion les bords
longitudinaux du premier banc tournent d'un angle proportionnel au moment de flexion aux
appuis . Nous auront donc (y = 0 ; 6 = BMo) ol B présente la compressibilité des appuis
(fig. I2b).



V.

a — Schématisation d'une galerie quadrangulaire

a

b - Schématisation des bancs du toit sous forme
de systéme de poutres

¢ - Schématisation du premier banc du toit
sous forme de plaque de dimensionaxb

fig | 1 Différents type de modélisation du toit d'une galerie rectangulaire par la
méthode analytique



On néglige Ay et A 6 dG a la compressibilité des appuis

a - appuis non compressibles

A0 = BMo ; b représente la rigidité de fixation des bords

b - appuis élastiques ponctuels( compressibles)

_

¢ - Modéle de blocs & 3 charniéres

Fig. | 2 : Modélisation analytique des galeries quadrangulaires
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A2 - Poutre épaisse

Quand I'épaisseur des bancs dépasse le cinquieéme de la largeur de la voie il ne sera plus
possible de négliger 'effet de l'effort tranchant . Nous ajoutons alors 4 la fleche un terme qui
correspond a cet effet .

La modélisation présentée précédemment repose sur 'hypothése de continuité de la poutre. Afin
d'étudier le comportement de la poutre aprés la fissuration nous développons un modele de
poutre a trois charniéres (fig. I 2¢) qui se base sur les résultats des calculs de poutre élastique et
I'étude de 1'équilibre statique des deux blocs qui forment l'arc .




>
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a - Schématisation du décollement entre le premier
et le deuxiéme banc du toit

A
i
i
g O’v
Ny
/777 /
L/
Ry | M
Mo
y

b - Mode de chargement et conditions
aux limites sur la poutre

fig.]I 3 :Modélisation du toit sous forme d'empilement de
poutres sur appuis non compressibles
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B - MODELE DE POUTRES MINCES SUR APPUIS INFINIMENT RIGIDES

Chaque banc du toit subit une flexion selon la sollicitation a laquelle il est soumis et
suivant ses caractéristiques mécaniques et géométriques . Ceci nous amene a distinguer au moins
deux types de configurations :

B1 - Le 1¢T banc du toit se décolle des bancs supérieurs

Lorsque les dimensions du banc du toit le permettent, le calcul revient a un calcul de

poutre /53 / en remplacant le module d'élasticité E de la plaque par E'=E /(1 - v?2 ).
Ceci se démontre facilement en partant de la loi de HOOKE et en supposant que les dimensions
de la plaque justifient de travailler :

- En déformation plane dans le plan de la plaque (infiniment longue)

- Et en contrainte plane dans le plan transversal (faible épaisseur )

Le ler banc sera soumis aux sollicitations suivantes (fig. I 3aetb) :

- Poids propre o, = y1hy

- Frettage horizontal N = ophy

- Réaction des appuisR; =Ry =0, .a/2
- Moment de fixation M

* Détermination de l'équation de la fléche :

Le moment de flexion de la bande en toute section transversale est :

2
O-va GVX
M;=—>—x-—5—+Ny + M, (B. 1)
£
M =-D.—5
dx (B.2)

En remplagant Mg dans (B.1) on obtient I'équation différentielle de la fleche :

MO
- (B. 3)

2

2u 2 g, a3x o] 82x2 o, 34 M o a
ngcos—a——x+Bsinu-—a—x— 5 + > - — - >

8u D Bu D 16u D 4u D




b oy

¢ (u) v (u)
8
6
4,
2
1
0 ] 1 I B
1 2 3 u
fig | 4 - Variation des fonctions d'amplification de la flexion
avec le facteur de flambage u
—>
N
—>
—

fig | 5 Schématisation de l'interaction entre le 1er et le 2éme banc du toit
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avee

A partir des trois conditions aux limites :

Ay/Ax =0 pourx=0, x=2a/2 et x=a
y=0 pour x =0

On trouve les constantes :

4
c, @
A= 3 - cot gu
f6u” D
s, a
v
B= 3
t6u D
2
M_Gva_a’(tgu—-u)
o 12 W 1g u
L'équation de la fléche sera donc :
4 2%
o, 8 COS”(‘“T) 1 (@ - x) x
y = > . ~ -2 > (B.4)
16D u usin u utg u a

La fleche est maximale au milieu de poutre et peut s'écrire sous la forme :

a) cva4
gmaxi(x=—2~)=m y(uw (8.5)
u —
y(u) = _1.2_[ 29 (3) u)
avec u?

* Détermination du moment fléchissant dans la poutre

d2
Mfz_o._.g_
dx




O mt Oy + oMf

ea—

DI L
Sy — O Mf OH. OMf

a - Superposition de la contrainte de compression naturelle

et de I'effet de la flexion sur la répartition des contraintes
dans une section de la poutre

Txy

b - Répartition des contraintes horizontales et des contraintes de
cisaillement dans différentes sections de la poutre

M |

il pal

M
¢ - Répatrtition du moment de flexion dans la poutre B
VA )
X=0 X = a2
e Oya
d - Répartition de l'effort tranchant dans la poutre )

fig | 6 les différents types de solicitations a l'intérieur d'une poutre en
flexion composée
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Donc si on dérive deux fois (B.4) on obtient :

2

o, 8
_ 9% 3 L _cosu (_ 2x)
Mf(X)__——IQ [—uz 3usinu 1= = ) (B.6)

Le moment fléchissant est maximum au niveau des encastrements ;

2
=0 .8
Mmax (x J = —t & (u) (B.7)
X=a 12
du) =3 _________(tgz v
avec utgu

Les fonctions W (u) et ®(u) tendent vers 1 pour un effort de frettage correspondant &
o=0, par conséquent on retrouve les résultats connus (en résistance des matériaux) pour une

poutre encastrée et soumise a son propre poids et de longueur a :

0'34 062

Y et Mmax = —
384 D

ymax =

Les fonctions ¢ (u) et y(u) croissantes entre 0 et n représentent des coefficients
d'amplification de la fleche et du moment de flexion dans la poutre en présence de l'effort de
frettage N (fig. I 4). Elles tendent vers 'infini quand u = w ce qui correspond au flambement de
la poutre.

La valeur de N correspondant & (4 =17 ) est la charge critique d'Euler pour une poutre
encastrée a ces deux extrémités
47 D

2
a

Neri =

Les valeurs de N proches de Ncri produisent de trés grandes déformations qui conduisent
généralement & un dépassement de la limite €lastique du matériau, si bien qu'apres de telles
sollicitations le banc du toit perd toute stabilité.

11 est important de noter que cette charge critique est indépendante du critére de rupture
du matériau . Elle ne dépend que de la rigidité du matériau de la géométrie de la poutre et de la
nature de fixation au niveau des appuis (conditions aux limites).

* Détermination de la contrainte de cisaillement dans la poutre

La distribution de l'effort tranchant dans la poutre est comme schématisée sur
la figure 16d .
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La contrainte de cisaillement s'écrit sous la forme :

\% [hz 2J h3
txg=———2——_— —_——y avec = —

L'effort tranchant dans la poutre est :

y o _ anf _.Gv.a[Si nu( "%&)J

B sin u

dx 2
T,y €St maxi sur la fibre centrale au niveau des encastrements
(x=0etx=a y=0)(cffig.16Db).

~ 3cv 8
mex —  4h

T

B2 - Les n premiers bancs se décollent du bancn + 1,

cette configuration aura lieu dans les conditions suivantes :

2 2 2 2

E h
Ehl >E.’2h2>“.__.”_>Enhn< n+1 n+ 1
72 Tn v

n+1

Donc le premier banc sera soumis & l'action des n - 1 bancs qui le surmontent (fig. I 5 ).
Afin de simplifier le calcul on admet les hypotheses suivantes :

- on néglige les frottements entre bancs
- le frettage N est constant sur les différents bancs
- les fleches des n premiers bancs sont les mémes en tout points

Selon ces hypotheses le ieme banc sera soumis aux efforts suivants :

- I'action de son propre poids O,

- la pression normale du banc i+ 1 suri: qgi,i+1
- la pression normale du banci- 1 suri:qi,i-1

- l'effort de frettage N
La fleche au milieu de chaque banc s'écrit donc sous la forme :
5 ad
y = vy (U i)

imax 384 Di

a

avec ©,; : somme des pressions perpendiculaires a I'axe de la poutre
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En faisant la somme des termes suivants ;

D
1 x 384 _
g1\;,([)]) a4 cvl+q112
D
2 384
Y \y(Dz) a2 = %2 q2, P
Ly Dn o384 _ 4
n TR 24 vaT T n-
n D n
_ i« 384 _ NV,
;in(ui) o2 21: vi

Et puisque les y; sont les mémes on peut écrire :

384 D 0
Lt = o .
TR M 2o,
i=1 i =1

Par équivalence nous déterminons aisément la résultante des charges verticales sur le
premier banc :

D vi
1 i

(e} =
vi W(ul) n D

1w(ui)~

Nous pouvons donc facilement calculer la fleche maximale au milieu de la galerie ainsi

que le moment fléchissant au niveau des parements en remplagant G,,; par le dans les
équations (B.5 et B.7).

Uwa4

glmex 384D1 W(t
2
1a

M = d)(u])
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B3 - L'étude de stabilité

La stabilité du toit est liée essentiellement & la stabilité du premier banc ce qui nous
amene a étudier I'état de contrainte dans le premier banc.

Chaque section du banc est soumise & une superposition de deux états de contraintes
(fig.164a):

- une contrainte a répartition triangulaire dans les sections résultant du moment
fléchissant. Elle est maximale au niveau des fibres extrémes du banc et s'annule le long de la
fibre centrale .

_ . 6MI
X" 77
h
1

9

- une contrainte uniformément répartie dans les différentes sections résultant du frettage
horizontal oy, .

Les sections les plus critiques se situent au niveau des encastrements (appuis) ou le
moment fléchissant et l'effort tranchant sont maximum (cf fig. I 6¢ et d).
D'aprés l'orientation de la courbure du banc au niveau des appuis 1'état de contrainte est le
suivant (fig. I 6b) :

- sur la fibre supérieure on aura une traction simple :

0’162
= 0, = ——— D)
2 1

Qh‘

- sur la fibre inférieure on aura une compression simple :

G Ieoz
o . =06 + ..._Y._i—- cb(u‘)
thl

Par contre au niveau du centre de la galerie (mi-portée) la fibre supérieure est en
compression et la fibre inférieure est en traction (la normale & la courbure est orientée vers le

haut).
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* Le critére de stabilité

Le critére de stabilité se résume aux trois conditions suivantes :

GV'GQ ) R
GH—__Q—_d)u] < ¢
2h
1
O'V'ﬂ2
cyH+_____§._(I>(u) < Rc
2h
1
30 a
L
4h cisai

* Facteur de sécurité au flambage

Un facteur de sécurité est généralement affecté au flambage vu la brutalité du
phénomene, ce facteur dépend selon, Timoshenko /17 / de 1'élancement " A " du banc.

Pour les bancs trés élancés A supérieur a 104, il faut attribuer un coefficient de sécurité
assez important de l'ordre de 3,5.

Pour les valeurs de A comprises entre 20 et 104 le coefficient de sécurité est compris
entre 1,7 et 3,5 .

A estcalculé a partir de la formule : -

A= %

avec a: largeur de la galerie
1: le moment d'inertie de la poutre
A :la section transversale de la poutre

Si la section est rectangulaire I'élancement sera :

_a
A'_h

Le coefficient de sécurité de flambage s est affecté directement & la contrainte critique ,
on aura donc :
4n? D

cn sa‘h

Pour une galerie de 7 m de largeur, le coefficient de sécurité qu'il faut affecté au
flambage d'un banc de 40 cm d'épaisseur doit étre supérieur a 1,7.
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C - Modg¢le de poutre sur appuis élastiques :

Dans ce modele, nous avons essayé de modéliser l'effet de la couche exploitée par un
appui élastique qui lors de la flexion du banc oppose un moment de fixation (encastrement)
proportionnel & la rotation des sections longitudinales au niveau des appuis (fig.I 2.b) .

Contrairement au modgle précédent, la tangente 2 la déformée du ler banc aux points
d'appuis n'est plus nulle, mais proportionnelle 2 la valeur du moment en ces points.

(%g“) =-B- M,

]

[V
il
o

on B est fonction de la compressibilité de la couche exploitée.
C1 - calcul de la déformation et du moment fléchissant dans le banc.

Comparé au modele précédent, il s'agit du méme calcul, nous retrouvons la méme
équation générale de la déformée:

x 3 x 2 4 2

2u . (2u c,8 oya” , e M
y=Aco 5% |+ B sinl —x |- SR+ X = T3
8u D 8u D 16uD 4ubD

9y _ -
5-;(---'[3”0—) K=
-a—-g-=0—>x=a/2
oX
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Le systéme devient :

% 3
oy o8
1—» <B - = —BM
<] 8u2D 0
2-—>—-2-éu—Asinu+-2-§-Bcosu=0
M0a2 o* o
35 A - "4 =0
4u D 16u D
Ceci nous donne :
* 2
M o= tg(u) —u c,8
0 2B3Du 1
i tg(u)
En posant:
tg(u)
v 2BDu
tg(w) + —3
nous trouvons:
M —6—*1’-9—2@ c- 1
0="7" 75 w...... .
A 0*”&4[1 (u)]
- —’Y- u
16u?D
o a’
B= ———tgu- [1—-v- ®)]
T2u®

L'équation de la déformée sera alors :

e’ tgu—-vﬁgu-U){C°4PO"E§QH 1} e’
“Teud tgu L T

X(a —

X)
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Dans I'équation (c.1) nous remarquons que le moment My aux appuis dépend du coeff.
B définissarit la rigidité de fixation des bords, quand B est faible, le coeff. ¥ tend vers 1 et My

tend vers la valeur calculée pour les bords complétement encastrés (cf B.7), lorsque B est trés

grand, Y tend vers zéro et le moment devient nul aux appuis, cas ol les appuis sont infiniment
compressibles: appuis simples .

QJIQJ
x|«=
il
o

La fléche est- maximale au milieu de la voie pour (x =a/2 ) car

| o*a? Ttgu-—v(tgu-u
Ymad(X =87 2) =— '{g V(9 )tg("u‘)"'l’:l

16u?D u? 2/ 2

L'équation du moment fléchissant dans la poutre s'écrit sous la forme :

9%y
=P 22
% 2 .
o8 [tgu-—y(tgu - u)]] 2%
fo=__;;2_'|:]— sin U - cosu(t - )

Le moment fléchissant présente des maximas aux appuis et, au milieu du ler banc,
voir fig. 17

- Au milieu du banc, le moment fléchissant est :

o"vazf tgu —y(tgu- u)]
M =~ 1- .
(a/2) 4u? L sinu

- Aux appuis, le moment fléchissant est :

0,8 tgu—u

M .
0 2 2BDu
4u tgu + Ba




oY = ] s
“-»%“‘"Ww ) Y %”M

o™ %N
9
v,

e

oF éé
MA b~
parements infiniment compressibles
parements compressibles
0 e DAreMents non compressibles
K==

X=a

a - Répartition du moment de flexion dans la poutre en fonction de la

compressiblité des parements

]

Ov=Ch=20MPa

3

E2

h2=0,4 m

|

m—
E1=8000 Mpa

joints de
stratification

|

e W

Kn=20Mpa/m Ks=3Mpa/m

h1=03 m

b - Estimation du coeff. de compressibilité des parements par la m.des éléments finis

oN.1|

¢ - Estimation du coeff. de compressiblité des parements par calcul analytique

Fig | 7 Prise en compte de l'effet de la compressibilité
dans le calcul analytique

des parements



76

Les fonctions M('a/2 ) et M() ne varient pas dans les mémes proportions. En fonction

de B. En effet pour les petites valeurs de B comprises entre :

. 2- tg(-g—)—-u . al

EETRT N

Le moment fléchissant est maximum aux appuis, pour les grandes valeurs de B le
moment sera maximum au milieu du banc, cas des poutres sur appuis infiniment compressibles
(appuis simples) .

C2 - Evaluation du coeff. de rigidité des appuis

Le coeff. P tel qu'on l'a défini précédemment, n'est pas intrinséque a la couche
exploitée, il dépend bien entendu de la rigidité a la flexion du ler banc du toit . Il est donc
indispensable de fixer une valeur moyenne de la rigidité a la flexion du ler banc pour pouvoir

calculer des ordres de grandeur du coeff B.

C21 - Estimationde P 2 partir du Modéle de Mandel /38/

Mandel dans son modéle considere que le toit est formé d'un seul banc compris entre
deux couches plus compressibles. 11 trouve que I'équation de la déformée entre les parements est
de la forme :

y=A+ Bx+ 540 ......... (C-3)
x L2
B——Gv‘a .(u2+3u+3)
48D u(1+ u)
K.+ K
_ 12
=a/2 ZD
K = "o
1 2
(H'VI)HO
' E
K, = 2

2 (1+v2)(1-—2v2)H0

h{, Hg et hy sont respectivement les €paisseurs, du ler banc, de la couche exploitée et
du 2eéme banc du toit .
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Notre calcul consiste @ déterminer la rotation des sections et le moment fléchissant au
niveau des appuis ( x=+- al2 ) puis a imposer entre les deux une relation de la forme:

A8 =PBM,

ce qui revient a écrire :

ay 82g
-a-;(—(X= a/ 2) =BD-5;-5

Apres une double dérivation de 1'équation (C.3) nous aurons :

Bx+—oﬁx2

BD =

cf,x2
2D

B+

En remplagant B et x par leurs valeurs nous obtenons :

p= 2 2u+3)
2D\ 3_2u?

Nous vérifions que lorsque E(y et E5 diminuent, la fixation au niveau des appuis est plus

souple , B augmente et tend vers la valeur a/ 2D. Si E(y et E5 augmente on s'approche des
appuis infiniment rigides et  tend vers zéro.

Le tableau (I.1) est réalisé dans les conditions suivantes :

h1=0,3m HO0=2,5m h2=0,5m v =0,25 a=7m E1=8000MPa

On remarque que méme en présence de calcaire trés dur avec des modules
d'élasticité de I'ordre de 40000 MPa il est difficile d'avoir un encastrement parfait.




Nature de la

couche exploitée Nature du toit E1 (MPa) E2 (MPa) B (MN.m)
8000-20000 0,0141
Charbon calcaire 2000 & 4000
20000-40000 0,010
5000-10000 0,019
charbon schiste 2000 & 4000
10000-20000 0,015
6000-15000 0,0164
5000
15000-25000 0,0138
fer conglomérat
6000-15000 0,016
15000
15000-25000 0,013
20000 & 40000 20000-40000 0,007
calcaire calcaire
100000 10000 0,003

Tableau | - 1
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C22 - Tentative d'estimation du coeff. B par la méthode des éléments finis.

La deuxiéme approche de calcul du coeff. § repose sur un calcul par éléments finis de
I'angle 6, que fait le 1°* banc du toit avec I'horizontale au niveau des parements (voir fig. I 7b)

On écrit par la suite que :

9,=BM,

ol M’; estle moment de flexion dans le le banc au niveau des parements, calculé a partir du
modele de poutre.

On trouve :
6 Otgu

b= 2Dug
My (tQu) — —5—

avee

2

M= o8

C221 - Etude de I'influence des caractéristiques des joints sur I'angle 6,

Nous nous sommes apergu que l'angle 0, est sensible aux caractéristiques mécaniques
des joints de stratification. 8, passe du simple au quadruple quand la raideur normale du joint est

divisée par 10. La diminution de la raideur tangentielle provoque une légére augmentation de
l'angle 6, voir tab I 2. D'autre part, quand I'épaisseur du joint augmente, l'angle 6, augmente &

son tour tabI3.

En effet, dans le calcul par la méthode des éléments finis 1'angle 60 résulte d'une rotation

due 2 la compressibilité du joint qui se trouve entre la couche exploitée et le toit, et d'une
rotation due a la compressibilité des terrains environnants. Puisque la compressibilité du joint est
faible par rapport a celle des terrains environnant son effet devient prépondérant.

(C222 - Résultats.

Dans nos calculs, nous avons pris des caractéristiques moyennes des joints voir fig. I 7b.
Ceci étant, les résultats de I'étude présentés dans le tableau I 4, restent trés aléatoires.

Compte tenu de la précision des calculs par la méthode des éléments finis, nous pouvons
dire a priori que les variations du coeff. § ne sont pas significatives en fonction de la
compressibilité des terrains environnants . Ceci est di & la présence des joints de part et d'autre
du ler banc, qui emmagasinent presque la totalité des déformations verticales au niveau des
contacts, et ne transmettent pas la totalité de 'effort exercé par le toit sur la couche exploitée
apres son écrasement (limite des calculs en élasticité).



Tableau (I - 2)
Kn (MN/m) KT (MN/m) 0 (rd)
50 0,5 0,0948
500 0,5 0,0203
10 1 0,3
100 1 0,053
500 5 0,0237
Kn (MN/m) | KT(MN/m) | e(m) | O (rd)
10 1 0,01 0,307
10 1 0,02 0,342
Tableau (I - 3)
Eo (MPa) | 1000{ 2000 | 4000{ 6000 | 8000 |10000 | 15000 | 20000 | 30000 | 40000
B (MN.m)"1}0,02710,0135| 0,007 | 0,0046 |0,0034 |0,0027 |0,0018 | 0,0014 | 0,0009 |0,0006
Tableau (I - 4)
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D'autre part un modele sans joints, ne peut pas apporter des réponses au probléme car la
notion de bancs n'existe plus et le coeff. B n'aura plus de sens.

C23 - Estimation directe du coeff. B a partir de la compressibilité des appuis.

Soit Kn la compressibilité de la couche exploitée, on peut écrire que le déplacement du
toit au niveau des appuis est égal au tassement de celui-ci sous l'effet de la contrainte v
Ay
=K u YT R
Oy ="nty avec 0

or le moment dans le toit par rapport au point o', au niveau des appuis (fig 8b), s'écrit sous la
forme:

]2
M 0 = GV_.;Z-
posant:
Uy
0,=BM, et Tzeo
nous obtenons :
2
B=—"
K1

D'autre part,st on suppose que dans la couche exploité, la contrainte horizontale est nulle

R =0,=0 -
pres des parements (82 Ox ) nous pouvons €crire:

Oy
g, =——-V O
UEO 02 0,=V_ O

et z oy
Ce qui donne:
o -8y Fo
v HO ]"‘Vg
K, = o
n"1__ 2
Vo
2(1-v2) -1
B=—£;—33~.”(MN-nﬂ
E 1



E2 (MPa) Eo (MPa) B (MN.m)™
2000 0,0418
5000
5000 0,0422
5000 2000 0,0409
5000 0,0418
2000 0,0399
7000 5000 0,0413
7000 0,0418
2000 0,0399
8000 5000 0,0413
7000 0,0413
2000 0,0399
9000 5000 0,0409
7000 0,0409
10000 2000 0,0399

Tableau | -5
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En se fixant une valeur de "I" de l'ordre de 0,4 m (cf fig. I 7 c¢), nous calculons les
valeurs de [ correspondant a différents modules d'élasticités de la couche exploitée (cf tab. I 5)

Les valeurs de [ correspondant aux faibles valeurs du modules d'élasticité de la couche
exploitée sont assez proches des valeurs de [ calculées a partir du modele proposé par Mandel.

C24 - Conclusion.

Ces quelques tentatives d'estimation du coefficient [} nous ont permis d'avoir un ordre de
grandeur de la valeur qu'il faut donner & B en fonction de la compressibilité de la couche.
Nous restons incapables de prédire des valeurs fiables de ce coefficient sans validation des
modeles par mesures in-situ (mesures de convergence du toit au niveau des parements).




81

D - POUTRES EPAISSES :

Quand I'épaisseur du ler banc du toit dépasse 1/5 de la largeur de la voie, la théorie des
poutres minces n'est plus applicable /17/. L'effet de 'effort tranchant qu'on a négligé dans la
flexion des poutres minces, devient important dans le cas des poutres épaisses .

@(u)

e > ]
Nous vérifions que lorsque u < © le rapport ¥ (v ainsi le rapport de la
fleche due a l'effort tranchant sur la fleche due au moment de flexion s'écrit sous la forme :

pour ¥V=70.25 nous obtenons

(ex : pour une poutre de grande rigidité, la fleche due a l'effort tranchant est de l'ordre de 7 % de
la fleche totale sih/a = 1/10).

D1- Calcul de la fléche

Lorsqu'il s'agit de banc €pais la déformée de celui-ci est faible, les possibilités de
décollement sont peu probables, par conséquent le ler banc sera soumis a un effort suivant :
fig. 18

- son propre poids et la contrainte verticale transmise par les bancs susjacents
- la contrainte horizontale de frettage.

En appliquant les formules de flexion et compte tenu de l'effort tranchant, nous trouvons
que la fleche maximale au milieu du toitest:
s, 8 o, a2
= ey (U) + u
Ymex= a0 YW T AW

£

=Sy

D2 - La contrainte de cisaillement dans la poutre est :

\V) 2 2
TxyT 7T h "UhJ

avec ©

V . effort tranchant dans la poutre

J h :ladistance de l'axe neutre aux fibre extémes.




fig | 8 Etude de la stabilité d'un banc épais au toit
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Le cisaillement est maximal au niveau de l'encastrement sur la fibre neutre :
. _ 30‘v -8
Xymex  4.n
1
D3 - Critere de rupture :

Pour les bancs épais, la rupture se manifeste généralement par cisaillement au niveau des
encastrements, ou glissements le long de fissures verticales.

La condition de stabilit€ du ler banc sera alors :
T, < Ytg(g) +c
XYy h

A partir de cette condition, il est possible de déterminer une largeur critique de
creusement de la voie

) 4(th (%) +h‘c)

a .
cri y‘-h]+c

v

avec:
N : effort horizontal de frettage
¢ :cohésion
¢ :angle de frottement interne
Y

—

: poids volumétrique du 1°T bancs

D4 - Conclusion :

Ce genre de calcul malgré sa simplicité, peut constituer un moyen de vérification de la
stabilité ou de la déformation de plusieurs bancs minces correctement boulonnés, ainsi que des
bancs épais avec fissuration verticale.
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E - Modele de poutre a 3 charniéres :

Inspiré des résultats d'essais sur maquettes, ce modele permet d'étudier le comportement
du toit aprés l'apparition de rupture (fissuration des bancs du toit)

Dans ce modele le premier banc du toit est assimil€ initialement & une poutre mince. Une
flexion importante de la poutre peut provoquer des ruptures par traction au niveau des parements
et au centre de la galerie.

Ces ruptures tres localisées (fissures ) délimitent en conséquence deux blocs dont I'équilible est
lié & la stabilité de leurs surfaces de contact (charniéres) (cf fig. 19 a)

E1l - Formulation du modéle :

La formulation du modéle revient a 1'étude de 1'équilibre du systéme de blocs au toit. La
symétrie du modele par rapport 2 1'axe de la galerie permet de se limiter a 'étude d'un seul bloc.

Chaque bloc du toit est soumis a l'action de son poids propre et aux deux réactions
opposées des contacts (fig. I 9b)

Nous définissons un coefficient de contact k représentant le rapport h' /hl; h' étant
1'épaisseur du contact.

. G . N ..
si n est la contrainte normale 2 la surface de contact la force de réaction sera donc :

cn-h

T2 -cos a
La force, de pesanteur au niveau du centre de gravité du bloc est :

Y-h‘a

P=
2

L'équilibre des forces et des moments revient & écrire :

ou €ncore .

y _h(1_2.k)__ v.a”
maxi | 3 4.0,k

En posant 6,=R ; (resistance & la compression de la roche) et en supposant que le coeff. k est
faible dans le cas de 1’équilibre limite, le déplacement vertical critique devient:
2
M A
mexi~ 1 4. R.K




a Modélisation du banc du toit sous forme d'arc a trois charniéres

Ymaxi

!

b Angle de rotation maximale des blocs au toit

fissure verticale

.

—ch

—

0 max

arement

¢ Répartition des contraintes horizontales dans le bancs en présence
de fissure verticale ,

figl 9 Modélisation du 1er bancs du toit en arc a trois charniéres




84

. [N . ®
Lorsque le premier banc est soumis 2 une charge verticale totale oy,
y ] o). a 2
mexi~ 1 4. R.h K

E2 - calcul d'une valeur approchée du coeff. de contact k

En faisant référence au calcul précédent de poutre mince, nous calculons I'épaisseur h' de
la poutre sur lequel se concentre la compression, en supposant que les contraintes de traction
sont nulles (fig. I 9¢)

Au niveau de la section critique située & proximité des parements, 1'équilibre des forces
s'écrit sous la forme :

= h'
G h h = O max 5
I'€quilibre des moments revient a écrire :
M = Jmex h-.[_h__r;]
max 2 2 3

I'épaisseur de contact s'écrit donc sous la forme :
h=3.0_ Mmax
2 o, h

le coefficient de contact est :

Mmax étant le moment de flexion maximum dans la section étudie (cf B et C)

E3 - Conclusion :

Ce modele malgré sa simplicité permet d'étendre en quelque sorte 1'étude des poutres au
dela de l'apparition de la rupture locale, et met en évidence le phénomeéne d'arc-boutement au
toit.




a Rupture par cisailement du bloc (bancs épais)

plan de cisaillement

concentration de contraintes
horizontales de compression

fig 1 11 modes de rupture d'un arc a trois charniéres d'aprés les
essais sur modéles physiques/49/
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Deux conditions sont nécessaires pour l'application de ce modeéle :

- la contrainte de traction dans la poutre dépasse la résistance 2 la traction de la roche :

] >R
x(traction) t

- la contrainte de compression dans la poutre reste inférieure a la résistance a la
compression simple de la roche :

o ., . .<Rc
x(compré ssion)

L'application de ce modele concerne donc les roches a forte résistance a la compression
simple (Rc = 60 & 100 MPa) ces limites étant liées a l'importance de la contrainte naturelle
horizontale . '
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A - INTRODUCTION

Le massif rocheux est généralement affecté d'une fissuration plus ou moins dense selon
les sollicitations qu'il a subies depuis sa formation. Cette fissuration qu’elles soit naturelle
d'origine tectonique, ou artificielle d'origine humaine (excavation...) présente une grande
importance dans le comportement du massif rocheux. En effet, la quasi totalité des déplacements
dans le massif se concentre au niveau des discontinuités.

Le massif rocheux est formé de blocs de matiére séparé par du vide ou un pont de
matieére (contact) de trés faible caractéristiques mécaniques d'ou l'appellation de milieu
discontinu (cf fig. IT 1).

La méthode des éléments distincts est une procédure numérique permettant une
simulation compléte du comportement du milieu discontinu.

Ce type de modélisation se repose sur quatre points importants : la représentation des
contacts entre blocs, la représentation de la matiére solide (matrice rocheuse), la procédure
utilisée pour localiser et mettre & jour la position du contact, enfin, la procédure de calcul.

- L'appellation "méthode des éléments distincts" est donnée aux programmes qui font
intervenir dans leur procédure le déplacement relatif des blocs, leur rotation ainsi que le
décollement et ceux qui font intervenir des procédures automatiques permettant de reconnaitre
de nouveaux contacts.

B - REPRESENTATION DES CONTACTS

La représentation des contacts consiste 2 modéliser l'interaction entre les blocs du massif
rocheux.

Proposée par TROLLOPE en 1968 puis adoptée par CUNDALL en 1971, l'interaction est
représentée par des ressorts orientés perpendiculairement et parallélement a la surface de contact
(cf fig.Il 2a), les forces imobilisées au niveau des contacts sont proportionnelles aux
déplacements relatifs entre blocs.

AF, =K, AU,

ey
AF=Ks AU

Ou K,, et K sont la raideur normale et la raideur tangentielle au niveau du contact et U
et Ug sont les incréments de déplacement normal et tangentiel au niveau du contact.
Dans le cas ol la modélisation est bidimensionnelle, le contact entre deux blocs est

généralement linéaire, d'ol la possibilité d'exprimer l'effort au niveau du contact en terme de
contrainte en écrivant (cf fig.Il 2b) :
o, =Fy/1

og = Fn/l




solicitation

R
5 %{A ’
59 g @)X

F 2
i | : ) f\élément visqueux

a conditions aux limites du modéle

bloc

> discontinuité
contact

vecteur
vitesse

b Mouvements des blocs autour du tunnel

fig Il 1 Modélisation par la méthode des éléments distincts de I'action d'une
explosion en surface sur un tunnel
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Le systeme devient alors :
Aoy =K, AU,

(2)
AO‘S = KS AUS

Ou K, et K¢ sont exprimés en unité de contrainte par unit€ de longueur (ex : MPa/m)
lorsque les blocs sont totalement déformables les points nodaux (ou noeuds du maillage) situé
sur les surfaces de contact sont assimilées a des corners (coins). A chaque coner est affecté une

longueur de contact, la force de contact au niveau de chaque corner est calculée a partir de
I'équation (2) (cf fig. II 3c).

- A chaque pas de temps At seront calculés l'incrément de déplacement et l'incrément de
contrainte au niveau de contact correspondant aux sollicitations auxquelles les blocs sont
soumis. Les incréments de contrainte AF, et AF¢ sont additionnés a I'état de contrainte initial

pour calculer le nouveau état de contrainte au temps (t, + At).

- Un critére de rupture est affecté aux joints selon la direction par rapport a la surface de
contact :

Selon la direction perpendiculaire a la surface de contact s'est un critére de décollement :

6, <R, (cf fig . 11 2¢)

Selon la direction parallele a la surface de contact :

<c-o tge (cf fig. 111 21)

Ou C et @ sont la cohésion et I'angle de frottement du joint (d'autres critéres plus
complexes peuvent €tre appliqués).

Dans le cas ol le contact n'est pas linéaire (coté-sommet) la représentation du contact
sous forme d'interpénétration posera un probléme fondamental. D'une part des instabilités
locales sont introduites par I'angularité des contacts (surface de contact mal définie), d'autre part
des différences sensibles peuvent apparaitre dans les résultats pour des changements minimes de
la géométrie du contact. Ce probléme est résolu par CUNDALL 1980 en arrondissant
systématiquement les sommets des blocs. En pratique l'arrondissement correspond & un
écrasement systématique des sommets des blocs.

C - PRESENTATION DE LA MATRICE ROCHEUSE (BLOCS)

Les blocs constituent I'élément de base des modeles dynamiques par blocs, dans le code
UDEC les blocs peuvent étre rigides ou déformables.




nouvelle
position -

4 T
L——-——"“-—L
ancienne T ) l 1 l 1 J
position
A
a contact sommet-arrét b contact c6té-coté
c=centre
d=longeur
d'arrondissement
» .\c *
p
e

d arrondissement des

, sommets des blocs
¢ notion de longeur de contact

on os
! A
I .
|
I
I Kn
separation : pén étra_tion
| ,
TRt
I
e comportement du joint dans f comportement du joint dans
la direction normale la direction tangentielle

fig Il 2 la modélisation des contacts dans UDEC
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C1 - Les blocs rigides

Tout les déplacements dans le massif rocheux se concentrent au niveau des interfaces
entre blocs, le mouvement des blocs est limité & une rotation, un glissement et une translation
perpendiculaire a la surface de contact.

Ce genre de modélisation permet un gain considérable au niveau du calcul des
déplacements et se justifie lorsque les déformations de la matrice rocheuse sont réellement
négligeables. Le cas des talus et des excavations situé a faible profondeur ol la contrainte de
confinement des blocs est faible.

C2 - Les blocs déformables

Dans plusieurs applications il est difficile de négliger la déformation €lastique des blocs,
notamment & grande profondeur ou pour étudier des phénomenes dynamiques.

Cependant chaque bloc est traité indépendamment comme un milieu continu et supposé
totalement déformable. Dans le code UDEC, le bloc est divisé en éléments continus internes
pour augmenter le degrés de liberté du bloc, la complexité de déformation dépend du nombre
d'éléments contenus dans le blocs (cf fig.II 3a).

Le bloc est donc automatiquement discrétisé en éléments triangulaires (zone) dans
lesquels la déformation est constante, une répartition de déplacement linéaire dans I'élément est
assuré.

L'application de la méthode des différences finies au niveau de chaque bloc permet de
déterminer les contraintes et les déplacements au niveau de tous les noeuds du maillage.

Les rotations et les déformations sont liées aux déplacements nodaux par les relations
suivantes :

é.j :1/2(ui,j+ujli)

i
6 =1/2(u, -0,
ij ( L] ) 1)
La contrainte au niveau des points nodaux est calculée a partir d'une relation linéaire
o = Ke ou non linéaire de la forme :

e __
A’C],j = Mg, 6].1. + 21 Ag i

avec Aetp . constantes de Lamé
At® .
1 :incrément du tenseur des contraintes
Ae .

' :incrément de déformation non isotrope

A&y incrément de déformation volumique isotrope

1] :symbole de Kronecker




point nodal

élément continu

discontinuité

a Représentation des blocs dans le modéle

point nodal

zone

;__.__ contour de la surface S liée au
point nodal

b Représentation de la surface affectée au point nodal

point de
départ

———

]

¢ La procédure de calcul aucour des cycles dans UDEC

figure Il 3
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D - LA PROCEDURE DE CALCUL
D1 - Calcul de I'effort résultant au cours du temps At

Chaque point nodal "i" situé au niveau du contour du bloc est soumis & une force
résultante Fi, s'écrivant sous la forme ;

Fi=Fi®+FC¢+Fi? (i=1,2.)

ou . Fi® est la force extérieure résultant du chargement
. Fi€ est 1a force de contact résultant de 'interaction entre blocs

. FiZ est la force équivalente a 1'état de contrainte dans la zone (élément continu) 2
proximité du point nodal .

Fi% est calculé a partir de l'expression suivante :
Z
F°=[o.n ds
1 1] ]

ou oij est la contrainte au niveau de la zone
nj est la normal unitaire au contour S (cf fig. IT 3b)

D2 - Détermination du déplacement résultant au cours du temps At

L'équation du mouvement au niveau du point nodal découle de la seconde loi de Newton

ou, . F
-é'{' +a ui =m t9 i
ou 1 est la composante du vecteur vitesse au niveau du point nodal 1
o constante d'amortissement
m la masse du domaine lié au point nodal i
gi l'accélération due au pesanteur au niveau du point nodal i

L'approximation par différences finies du terme gauche de 1'équation précédente donne
l'accélération au niveau du point nodal :

d(t+At/2)—ui(t—At/2)

9 (t) =
h u(t) = x 4)
La vitesse au temps t du point nodal est donnée par I'expression suivante :
. U t+at/72)+0 (t-4at/2)
) =— (5)

2
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Lorsqu'on introduit 4 et 5 dans 3 il ressort :

U, (t —At/2)+(-adt/ 2)(Fi/m+ g

ut+ At/ 2) = 1+ aAt/ 2 ©6)

L'équation (6) indique que lorsqu'on connait le vecteur vitesse au niveau d'un point nodal
au temps (t - At/2) la vitesse au temps (t + At/2) est facilement calculée en connaissant la
résultante des forces qui agissent sur le point nodal Fi.

La détermination de la vitesse au temps (t - At/2) et (t + At/2) permet de calculer
I'incrément de déplacement provoqué par la force Fi pendant le pas de temps At :

Au =u_ At
1 1

Par le méme raisonnement sera calculé 'incrément de rotation du bloc :

Tel que A © est l'incrément de rotation provoqué par la résultante des moments pendant
le temps At. (en tenant compte du moment d'inertie )

D3 - Détermination du nouvel état de contrainte apres le temps At

Ces deux entités Auy; et A®; permettent de localiser la nouvelle position du point nodal
; les nouvelles coordonnées de 1 deviennent :

et
1

xi(t+At/2)=x‘.(t)+u(t+At/2)At
@)i(t+At/2)=@i(t)+@(t+At/2)At

L'incrément de déplacement Au; permet de calculer les nouvelles forces de contacts &
partir des relation (1) et (2).

L'incrément de déformation correspondant au temps At est calculé a partir de 1'expression
suivante :

ou, au j
Ae =1/ 2|=— + =—+|At
ij axj = oxi
En connaissant l'incrément de déformation Agij correspondant au temps At, la relation

effort-déformation dans les blocs permet de calculer directement le nouveau état de contrainte au
niveau du point nodal i.

La nouvelle position des blocs et le nouvel état de contrainte au niveau des contacts et
des blocs permettent de calculer la résultante des forces et des moments qui agissent au cours du

prochain cycle de calcul (At).
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Cette procédure est répétée durant plusieurs cycles jusqu'a 'équilibre ou la rupture du
systeme de blocs (cf fig.II 3c).

E - LA DETERMINATION DU PAS DE TEMPS (At)

Le plus petit pas de temps assurant la convergence ou pas de temps critique est liée 4 la
fréquence maximale(ou période minimale) du systeme considéré.

- Dans le cas de blocs rigides le pas de temps est fonction des raideurs entre blocs et des
masses de ces derniers (pour le cas simple d'une seule masse retenue & un ressort de raideur K,
At, = M/K) ; vu la complexité du systeme de blocs et des différences de masse entre blocs la

détermination du pas de temps devient assez difficile, dans le code UDEC la solution retenue est

1/2
max)

Atz=Fra‘cx2(M /K
min

ol . Mpin est la masse du plus petit bloc

- Kjax est la raideur maximale au niveau des contacts

. Frac est un paramétre de contact entre blocs il est généralement compris entre 0,05 et
0,1

- Dans le cas des blocs déformables ce probléme est un peu différent, le pas de temps est
1ié a la fréquence maximale du maillage discret considéré :

Le pas de temps critique doit étre inférieur au temps que met l'onde "P" pour parcourir la
distance entre deux points nodaux. Cette régle correspond a la condition de courant Frieidrich-
Levy qui dit que At ne peut étre plus grand que le temps que prend l'information pour traverser
un élément du systéme.

4 .
Ate=min(h . /Cp)

la distance minimale entre deux points nodaux
: la vitesse des ondes "P"

hmln
S

D'ou l'intérét d'éviter les blocs de faibles dimensions et de pratiquer un maillage le plus
homogéne possible.

F - L'AMORTISSEMENT DU MOUVEMENT

* Dans les problemes statiques le coefficient d'amortissement o introduit dans 1'équation
du mouvement (3) est destiné & absorber I'excédent d'énergie cinétique introduit dans le systéme
pour éviter que celui-ci oscille indéfiniment . Deux formes d'amortissement visqueux sont
utilisées dans la méthode des €léments distincts :

- un amortissement proportionnel 2 la masse du bloc dont l'effet est similaire a celui qui
agit sur un bloc immergé dans un liquide visqueux,

- un amortissement proportionnel aux raideurs des contacts équivalents & la viscosité des
joints qui amorti le mouvement relatif des blocs.

* Dans les problémes dynamiques, le terme d'amortissement utilisé dans 1'équation du
mouvement a une signification physique ; il correspond en partie & une composante v1squeuse et
en partie & une composante en friction, on peut noter en particulier que la présence de matériaux
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type argile au niveau des joints contribue au comportement visqueux de ceux ci.

Dans le code UDEC la matrice correspondant 2 I'amortissement est écrit sous forme
linéaire en fonction des matrices de masse et des raideurs des contacts(hypothése de Rayleigh).

C=a-M+B-K
Lorsque le systéme est élastique on admet que le rapport critique d'amortissement Vi
. o . ®,
d'une vibration de fréquence naturelle i est:

vi=(a/m]2+ Bml)

Ceci dit, l'amortissement proportionnel a la masse diminue avec la fréquence, par contre
I'amortissement proportionnel a la raideur augmente avec la fréquence.

Le rapport d'amortissement minimum correspondant a la fréquence minimale est donné
par:
2

v =0
min B

2 =
mmin a/B

Les parametres V., et 0 ,: peuvent €tre définis au choix de l'utilisateur de UDEC et &

partir desquels seront calculés les coefficients o et .
. L'amortissement proportionnel a la masse « est introduit dans 1'équation du mouvement.

. L’amortissement proportionnel a la raideur est introduit sous forme de force d'amortissement
v v
. .. Oy s .
(visqueux) 1 estune contrainte Y qui s'ajoutent respectivement aux forces de contact et &
la contrainte de la zone (éléments continus).

v_ o AFi
Fi—B At
oV = A oij
i At

G - L'ANALYSE DYNAMIQUE

La méthode des éléments distincts s'appréte beaucoup a I'étude de la propagation d'ondes
dans un milieu fissuré car dans cette méthode le facteur temps est introduit d'une mani¢re
explicite.

Dans l'analyse dynamique deux problémes essentiels se posent, le premier concerne le
maillage et les dimensions des zones et le deuxiéme concerne les conditions aux limites du
modele :

t
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G1 - Conditions sur le maillage

Pour avoir des résultats fiables de la modélisation I'expérience montre que la longueur
de l'onde, qui a la fréquence la plus élevée, introduite dans le modéle doit étre de l'ordre de 8
fois la longueur de la zone (élément) la plus grande dans le modéle.

Exemple : si une onde de fréquence maximale 100 HZ se propage dans un milieu de module de

compression 1 GPa et de module de cisaillement 0,15 GPa et une densité de 2610 Ks/m3 Ia
vitesse de l'onde de compression est égale a 664 m/sec, la longueur d'onde correspondant & une
fréquence de 100 HZ est de 6,64 m. Dans ces conditions la dimension maximale des zones de
maillage doit étre égale a 0,83 m.

Pour les problemes dynamiques ot 1'on traite des vitesses comportant des pics tres élevés
dans des intervalles de temps tres courts, il est nécessaire de pratiquer un maillage trés fin et
d'adopter des pas de temps trés faibles. Il est parfois nécessaire de pratiquer un filtrage du
spectre (méthode de transformé de Fourier) pour éliminer les hautes fréquences et simplifier
I'interprétation (cf. fig. Il 4 a et b).

G2 - Les conditions aux limites :

La modélisation dynamique du comportement d'un modele semi-infini par un modeéle fini
pose deux problémes particuliers aux limites.

* Le premier concerne la réflexion des ondes aux limites du modéle : ceci est résolu par
l'introduction d'éléments visqueux (non-reflecting Boundaries) au niveau du contour du modele,
ces éléments permettent d'absorber 1'énergie €lastique au niveau des élémentsde frontiere .

Les €éléments visqueux exercent, au niveau des points nodaux situés sur le contour, une
force normal et une force tangentielle de rappel qui s'écrivent sous la forme (cf. figll 4.c)

th==PCp¥y
te=—pCsVs

v, et v présentent les composantes normale et tangentielle du vecteur vitesse au contour du
modele.

p : est la densité du milieu

Cp €t Cs : sont les vitesses de 'onde P (compression) et de 'onde S (cisaillement).

Ces forces sont calculées & chaque pas de temps et sont introduits dans le calcul comme
un chargement extérieur du modéle.

*Le deuxiéme concerne la possibilit€ de transmettre au modele un chargement sous
forme d'excitation dynamique (contrainte extérieur oscillatoire), le cas des problémes de
sismique. (Cf. fig. 4c)

Lorsque l'excitation dynamique est appliquée a la base du modele, 'extension latérale du
modele joue un grand role dans la transmission de l'excitation sur les cdtés AB et CD.

La solution retenue dans UDEC consiste, & introduire un champ-libre aux cdtés, qui
reproduit la continuité (milieu équivalent) latéral. Le champ libre est modélisé par une colonne
unidimensionnelle qui simule l'extension du milieu fissuré au voisinage des limites latérales du
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modele. Une analyse par différence finie, basée sur une variation linéaire aux éléments de la
colonne permet de calculer les efforts transmisent par la colonne au niveau des points nodaux du
modele.

. f f . . .
Ce calcul permet de calculer les vitesses Vx et Vy aux points nodaux situés aux limites

. f f .
et les contraintes du Oxx et Oxy au niveau des zones aux contours.

Au niveau du c6té AB ;

Gxxz(’;x"" pcp(vx_ fo)

cxg=c)f(g+ pcs(vSJ ~ VL)

fo et Vyf sont les composantes de la vitesse aux points nodaux situés au contour (AB).

Ces contraintes sont calculées a chaque pas de temps et sont supposées comme étant un
chargement extérieur au modéle.

H - REMARQUE :

Dans cette présentation bréve de méthode des éléments distincts telle qu'elle est
appliquée dans le code UDEC, nous n'avons pas évoqué la modélisation de l'effet
hydrodynamique des eaux souterraines ni de l'effet thermique sur le milieu fissuré car ceux-ci
n'interviennent pas dans la modélisation que nous avons effectuée, ces deux aspects sont
introduits dans le code UDEC sous forme de contrainte thermiques et de contraintes
hydrauliques provoquées par I'écoulement.




ANNEXE III

QUELQUES RESULTATS SUR LE
COMPORTEMENT DES VOIES

QUADRANGULAIRES
(A travers de la bibliographie)

"~ A- Le comportement des voies quadrangulaires a
. partir des observations in-situ

B- Le comportement des voies quadrangulaires a
partir des essais sur maquettes
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A - LE COMPORTEMENT DES VOIES QUADRANGULAIRES A PARTIR DES
OBSERVATIONS IN-SITU

Une étude statistique des données de voies aux Houilléres du Bassin de Lorraine et aux
Houilleres du Bassin du Centre et du Midi en France menée par TSHICHIMBI /57/ & mis en
évidence une influence significative de la profondeur et du pendage de la veine sur la
convergence globale de la voie au creusement. Une augmentation de la profondeur se manifeste
par une augmentation de la convergence, d'autre part plus le pendage de la la voie est important
plus la convergence est faible.

La présence de terrains durs au toit et au mur entraine une diminution nette de la convergence.

L'auteur note aussi l'effet de la puissance de la veine. Lorsque celle-ci augmente, le
charbon au parement tend a fluer suivant ses propriétés mécaniques dans la voie. Comme les
bancs immédiats du toit reposent sur la veine,les dégradations des parements (appuis du toit)
occasionnent le déplacement du toit et entraine de fortes expansions.

Une étude de convergence journaliere,effectuée en URSS par A. A. BORISENKO /59/
dans vingt voies de travaux préparatoires , réparties dans cing exploitations en plateures, montre
que les valeurs élevées des convergences, en 24 heures, dépendent principalement de la
profondeur a laquelle se trouve la couche exploitées (domaine de variation 350 a 600 m) de la
largeur de la voie et des propriétés des roches encaissant (nature des épontes qualifiée en dureté
protodiakoroa).

D'autre part, BEBENIVA (URSS) /58/ montre, que la convergence dans une voie est
d'autant plus importante que le degré de stratification est élevé (degré de stratification = nombre
de strate sur 50 m perpendiculairement 2 la stratification).

Les observations in-situ dans des voies de largeur moyenne (3 & 5 m) /60/ ont montré
que : peu de temps apres le creusement les bancs du toit fléchissent et se décollent les uns des
autres. Le moment de flexion maximum est situé au niveau des parements. Des fractures de
cisaillement horizontale se développent & ( 0,15 - 0,25 « a) ; a: largeur de la galerie ) des
parements, et aprés un certain délais il y'aura apparition de fractures verticales de traction, au
niveau des parements, sur la fibre supérieure du premier banc, et au milieu de l'excavation sur la
fibre inférieure.

Il y aura donc formation de deux blocs et trois charniéres ; les blocs tournent autour des
charniéres avec une vitesse croissante et a un angle de 16° avec l'horizontale, le segment glisse et
le toit s'effondre (fig. lll 1 aet, b).

B - LE COMPORTEMENT DES VOIES QUADRANGULAIRES A PARTIR DES
ESSAIS SUR MAQUETTES

* L'expérimentation de voies rectangulaires sur modele réduit réalisé par ROKO et
DAEMEN (USA) /61/, a montré que la rupture d'un toit non boulonné, commence par la
naissance de fractures de traction au niveau de la fibre inférieure par ordre d'épaisseur croissante.
Si les bancs ont le méme épaisseur la fracture commence dans le banc le plus prés de 'ouverture.
Les fractures qui se forment a proximité des parements se font d'une maniere plus rapide.

Le banc sera formé de trois charniéres autour desquelles deux blocs seront en rotation.
L'équilibre est assuré par arc-boutement entre blocs (cf fig.III 2a).

Les dimensions des modeles sont caractérisées par un rapport de I'épaisseur des bancs sur la
largeur de la voie de l'ordre de(hy/a=0,1).
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b - Eboulement des deux premiers bancs

fig lll 1- Le mécanisme d'éboulement par flexion dans les galeries de
faible largeur ( d'apreés /60 /)



charge extérieur .
* + pousse latérale

appuié

a Rrupture d'un toit non boulonné (d'aprés / 61 / h/a=0,1)

(o [ SEUT i (1) [

i c- Rupiure du toit composé d'un ter banc epais et éme banc mince h/a=0,2 d'aprés /26 /
fig Ill 2 Mode de rupture du toit er: galeries de faible largeur d'aprés
les essais sur modéles physiques
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Ce mode de rupture du toit est donc caractéristique d'une voie de faible largeur. Le méme
mécanisme est mis en évidence par GOODMAN /26/ a partir d'essais sur maquettes
(fig. II2 betc).

* GOODMAN /26/ réalisant des essais sur des maquettes simulant des voies larges
(hy/a = 0,057), montre que la section centrale du toit subit un affaissement et que la rupture se

manifeste par l'apparition de fissures de traction :
- Au niveau des parements (coté excavation )sur la fibre supérieure.
- A quelque centimetres des parements(c6tés massif), sur la fibre inférieure

Peu de temps avant l'effondrement, il y a formation de deux petits blocs latéraux &
proximité des parements,et un bloc central. En montant dans le toit les bloc centraux deviennent
de moins en moins large et la rupture se concentre au milieu du toit ( fig. Il 3 a, b et ¢).
L'empilement de blocs qui se forme au toit, glisse suivant les fissures verticales, puis
s'effondre. La cloche d'éboulement dépend de I'orientation et des positions des fissures
verticales .




a/ Phase initiale: a l'instant du
chargement

h :épaisseur des strates

b / Phase de fissuration du toit:
quelques minutes aprés le chargement
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¢/ Phase finale: éboulement du toit

fig lll 3 Mode de rupture du toit dans une galerie de grande largeur d'aprés
/26 / essais sur modéle physique h/a =0,057




ANNEXE IV

LA VARIATION DES

CONTRAINTES NATURELLES
AVEC LA PROFONDEUR




contrainte verticale en MPa
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a- Variation de la contrainte verticale naturelle avec la pronfondeur
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b -Variation du rapport de la contrainte horizontale sur la contrainte verticale
avec la profondeur

fig IV - Evolution des contraintes naturelles avec la profondeur d'aprés
Hoek et Brown /37/




ANNEXE V

DONNEES DE SONDAGE

" MONTAGES DE TAILLES AUX
HOUILLERE DE BASSIN DE LORRAINE"




nature des poids vol | module de |coef. de Re Rt
terrains (KN/m3) | Young (MPayPoisson | (MPa) | (MPa)
charbon 22 3000 0,36 20 0,8
grés fin schiste charbonneux 22 6000 0,3 60 0,8
schiste gréseux 259 21000 0,25 82 6,4
grés schisteux 27,25 27000 0,2 70 3,5
grés fin 26,56 27876 0,15 1551 6

------------ a - Caractéristiques mécaniques du toit

gres schisteux

schiste gréseux
schiste charbonneux
Fig. V : Caractérisation du toit a partir d'un
charbon sondage au Siege Reumaux
(sondage le plus proche des montages étudiés)
schiste gréseux

b - Coupe stratigraphique du toit
Sondage Siége Reumaux






