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«C'est le propre d'un homme instruit de ne rechercher la préci-

sion dans chaque catégorie de choses que dans la mesure où 

le permet la nature du sujet; il est manifestement aussi insensé 

d'accepter des raisonnements probables de la part d'un mathé-

maticien que d'exiger des preuves scientifiques de la part d'un 

rhétoricien.» 

Aristote. 



AVANT-PROPOS 

Cri a préparé une troisième édition de la présente monographie Farce que la seconde édition s'est épuisée et qu'il était 
avantageux d'inclure plusieurs des nouveaux développements de ce sujet. Comme plusieurs universités au Canada, aux Etats-Unis 
et outre-mer utilisent la monographie comme manuel de classe, l'auteur a ajouté des problèmes à la fin de chaque chapitre arin 
d'aider les étudiants. Ces problémes aideront également le personnel du ministère dans l'étude du sujet. L'auteur a de plus 
ajouté de nouvelles sections sur la méthode des éléments finis pour l'analyse des contraintes, sur l'application des teenniques 
de géologie structurale en mécanique des roches, sur les remblais de déchets, sur le contrôle des terrains d'exploitation de 
mine à grande profondeur et sur le forage. 

Les universités du Québec et de nombreuses équipes de chercheurs dans les pays latins d'outre-mer cnt manifesté un vir intérêt 
A l'égard de la présente monographie. On 1.a par conséquent traduite en français pour marquer la volonté du gouvernement fédéra, 
de favoriser le bilinguisme au Canada. 

L'auteur a confié A Mlle Bourque et A MM. G. Attar-Hassan, D. Clément, D. Everall, R. Filion, C. Gill, B. Ladanyi, A. LtcGltaC, 
F. Major, C. Prat, F. Soublière et C. A. Vary, le soin de la traduction. 

hU canada, l'industrie minière et l'industrie du batiment extraient respectivement 450 millions et 40 millions de tonnes 
Ac roche par année. Cesse l'industrie minière canadienne occupe le troisième rang dans le monde du fait de sa taille et de sa 
diversité, il s'ensuit que nous devons résoudre plus de problèmes et faire plus de recherches que la plupart des autres pays. 
Comme l'activité principale d'une exploitation minière consiste & concasser le minerai loin du terrain encaissant tout en exerçant 
le contrôle sur les formations qui entourent l'excavation, il est clair que la mécanique des roches est la science qui sert de 
Base aux opérations minières. C'est pour cette raison que le ministère s'est efforcé d'encourager les recherches tant 
universitaires qu'industrielles à l'aide de subventions et de programmes de collaboration. 

En maille temps, on sait que les recherches dans ce domaine ne produiront pas facilement des fruits, car elles exigent un 
mélange des connaissances que possèdent le géologue, le physicien et l'ingénieur. La présente monographie s'adresse surtout 
à ceux qui appartiennent à ces disciplines et vise à leur permettre d'apporter leur contribution à ce domaine de recnercne. 
Elle s'adresse Également aux ingénieuà dans l'industrie qui veulent apprendre les principes de cette nouvelle science. 

ce a confié l'édition et la préparation du manuscrit en vue de sa publication aux bons soins de M.C. Lafleur de la Division 
Je l'édition des Services des Relations extérieures et de l'information et de M.L. Casey de la Direction des Mines. Le personne, 
du Département de génie géologique et minier de l'Université de l'Arizona et du Département de génie civil de l'Université se 
la Californie (Berkeley), le professeur W. Hustrulid de la Colorado School of Mines, MM. H. Hielenstein, G. Herget et G. Larouque 
de la Direction des mines, ont apporté une aide valable dans la préparation des nouvelles sections. 

John Convey, 
Directeur. 



PREFACE 

La présente monographie s'adresse aux jeunes ingénieurs et aux jeunes scientifiques qui abordent l'étude de la mécanique 
des roches. Elle porte plus particulièrement sur la résolution des problèmes relatifs à la rupture des roches, en particulier 
pendant l'exploitation des mines, à l'aide des principes de mécanique. Comme ceux qui débutent dans ce domaine ont des formations 
différentes (géologie, physique, génie civil), le sujet est abordé à un niveau assez élémentaire. 

Nous rappelons les différents principes de mécanique et les propriétés des roches nécessaires A la compréhension du sujet. 
Nous traitons les problèmes les plus importants afin de déterminer les principes de mécanique les plus appropriés aux géométries 
et aux charges. Bien qu'elle indique jusqu'à quel point ces principes peuvent servir en pratique, la monographie n'est pas un 
manuel de génie civil à l'usage des planificateurs ou des exploitants de mines. 

Comme les autres sciences appliquées, la mécanique des roches vise a prévoir avec exactitude le déroulement des phénomènes. 
Cependant, cette science étant relativement nouvelle, certains aspects des problèmes sont traités quantitativement, alors que 
d'autres ne peuvent étre étudiés que d'une manière qualitative. Il faut donc essayer de réduire la part des impondérables, ou 
en d'autres termes, exprimer quantitativement tous les facteurs. Par exemple, on négligeait autrefois en génie civil l'écart 
des valeurs de résistance des éprouvettes d'un matériau à la moyenne objective ou on jugeait s'il est acceptable ou non. 
Aujourd'hui, il est de plus en plus évident qu'on peut exprimer quantitativement les écarts de résistance des matériaux A l'aide 
de la statistique et du calcul des probabilités. Il est donc possible de prendre des décisions sDres relativement aux risques 
à courir. D'autre part, bien qu'il  ne soit pas encore possible de tout prédire avec certitude, les analyses comparatives sont 
encore três valables. Par exemple, il est impossible de déterminer la pente critique du talus d'une exploitation A ciel ouvert 
pratiquée dans la roche dure. Cependant, il est possible de déterminer laquelle des deux situations suivantes est la plus stable; 
une pente de 40 0  et la nappe aquifère au niveau de la créte du talus; ou bien une pente de 45 0  et la nappe aquifère au niveau 
du pied du talus. Des études comparatives de ce genre peuvent servir de base rationnelle au choix d'une méthode d'exploitation 
peu coilteuse. 

Le scepticisme des ingénieurs à l'égard des théories nouvelles qui n'ont pas été mises A l'épreuve n'est pas mauvais. une 
théorie est une construction intellectuelle qui permet de généraliser des idées contrôlées par l'expérience. Par exemple, on 
détermine les causes d'une rupture de roche en analysant les contraintes qui s'exercent dans le terrain. Selon une analyse 
analogue, on peut prédire les causes d'autres cas de ruptures de roche. En d'autres termes, le seul but de l'analyse des 
contraintes est d.étre capable de prédire les ruptures; sinon elle n'a aucune utilité. Cependant, la rupture des roches peut 
etre plus facilement reliée A d'autres facteurs, la déformation par exemple. Actuellement, on considère l'analyse des contraintes 
comme la meilleure méthode pour étudier le comportement des roches. Mais cette hypothèse est venue des sciences connexes et 
on n'a pas établi rigoureusement qu'elle est la meilleure. 

Enfin, nous reconnaissons que, même en science, tout chercheur doit prendre des décisions semblables à celles qu.il  prend 
dans la vie courante et fonder ses décisions sur l'intuition par expérience, en se rappelant que les phénomènes s'opposent aux 
idéalisations utilisées dans les calculs. Le plus brillant des scientifiques peut obtenir des résultats faux ou l'analyse la 
plus rigoureuse peut donner une solution fausse si appel n'est pas fait à l'intuition. 

Nous tenons â remercier M.J. Convey et M. A. Ignatieff qui ont créé une atmosphère si favorable pour la recherche. De plus, 
ncus remercions nos collègues que nous avons cotoyés â la Direction des Mines dans une réelle communauté d.intérét scientifique. 
Enfin, mes collègues de l'Université McGill, en particulier le professeur R. G. R. Morrison, qui est une autorité en mécanique 
des roches, méritent toute notre reconnaissance, eu égard A l'aide et à la stimulation qu'ils nous ont données. 

Ottawa, Canada 	 D. F. Coates 

Janvier 1965 
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CHAPITRE I 

LA NATURE MECANIQUE DES ROCHES 

Dans ce chapitre, nous faisons la revue de quelques notions fondamentales de mécanique afin que les symboles et les 
conventions utilisés dans ce livre soient compris sans difficulté. De plus, on trouvera la description des types de comportement 
des roches les plus communs ainsi que les théories de la rupture des roches. Une théorie valable sur les ruptures a une 
importance pratique parce qu.à partir de tests ou d'observations sur les ruptures dans un projet dans certaines conditions, elle 
permet d'extrapoler les risques de rupture dans des conditions différentes. A l'heure actuelle, les connaissances sur les 
ruptures sont insuffisantes et on n'a pas encore établi une théorie valable. Cependant, l'auteur expose et utilise dans ce livre 
deux des hypothèses les plus valables. 

L'expérimentation des propriétés des roches dcit donc fournir des données qui permettent de prédire le comportement des 
roches dans diverses circonstances. La classification des roches sert à localiser les zones où pourraient survenir des 
difficultés et â déterminer les tests nécessaires pour savoir si ces difficultés surviendront réellement. 

QUELQUES DEFINITIONS 

Dans la communication de renseignements, il faut qu'il y ait une connaissance commune du sens des mots utilisés. Dans la 
vie de tous les jours, le langage d'usage courant est plus ou moins précis. Cependant, dans les travaux scientifiques et 
techniques, il est important de définir le sens exact des mots. Par exemple, on peut créer une confusion si on utilise le terme 
"déformation unitaire" comme synonyme des termes "contrainte", "charge" ou "déformation" parce que tous ces termes ont des 
significations précises, mais différentes. C'est pourquoi l'ouvrage comprend en appendice un lexique des termes de la mécanique 
des roches; les termes les plus fondamentaux sont répétés ci-dessous. 

La mécanique est l'étude des effets des forces sur les corps. Ces effets sont de divers types: accélération, vitesse et 
déplacement. Les forces peuvent également entraîner des changements de volume et de forme. Enfin, elles peuvent causer un 
écoulement ou une fracture. 

La mécanique des roches est l'étude des effets des forces sur les roches. Les principaux effets qui intéressent le géologue 
sont les changements de forme. Le géophysicien s'intéresse aux aspects dynamiques des changements de volume et de forme, c'est-
à-dire aux ondes sismiques. L'ingénieur s'occupe des phénomènes relatifs à la prédiction des possibilités de fracture ou 
d'écoulement et, dans certaines limites, des changements de volume et de forme des roches. 

Ainsi, pour l'ingénieur, la mécanique des roches comprend 1.analyse des charges ou des forces appliquées sur les roches, 
des effets internes (exprimés sous forme de contrainte, de déformation unitaire ou d'énergie emmagasinée) et des conséquences 
de ces effets internes, c'est-à-dire des fractures, de l'écoulement ou simplement des déformations des roches. 

La contrainte est la force interne par unité de surface lorsque la surface tend vers zéro (voir chapitre 2: le schéma 
d'équilibre fait la distinction entre forces internes et forces externes). On réserve le mot "pression" pour désigner la force 
normale externe moyenne par unité de surface, meme si la pression exercée sur une limite est égale â la contrainte normale interne 
en ce point. 

La contrainte normale SIG est la composante de contrainte normale ou perpendiculaire au plan sur laquelle elle s'exerce. 

La contrainte de cisaillement TAU est la composante de contrainte tangente ou parallèle au plan sur laquelle elle s'exerce. 

La déformation DEL est le mouvement absolu ou relatif d'un point sur un corps ou le changement dune  dimension linéaire d'un 
corps (ilL de la figure 1-1). 

La déformation unitaire est la déformation par unité de longueur ou de largeur. Par exemple, la déformation unitaire 
résultant d'une charge P est égale à aIIL (Fig. 1-1a). Dans les ouvrages de génie civil, on calcule habituellement la déformation 
unitaire en se servant de la valeur primitive de la longueur L, c'est-à-dire sa valeur avant la déformation. Pour etre rigoureux, 
il faut utiliser la longueur instantanée; cependant, pour de faibles déformations unitaires, si l'on utilise la longueur 
primitive, la perte de précision est négligeable. 

La déformation unitaire normale EPS est la déformation par unité de longueur dans le sens de la déformation. 

La déformation unitaire de cisaillement GAM est le changement relatif de l'angle que font les côtés d'un élément 
infinitésimal; ou bien, suivant la définition générale de la déformation unitaire, on la définit comme étant la déformation par 
unité de longueur à angle droit par rapport à la direction de la déformation (Fig. 1-1b: GAM = ax/y). 

Le module de déformation E d'un corps est le rapport de la contrainte normale à la déformation unitaire normale pour un 
matériau particulier oh l'augmentation de la déformation unitaire est causée par une augmentation de la contrainte. Dans le 
cas des corps élastiques, on utilise le terme ' ,module d'élasticité" pour désigner cette propriété. 

Le rapport de poisson MU est le rapport de la déformation unitaire tranversale normale à la déformation unitaire longitudinale 
normale pour un matériau particulier soumis à une contrainte uniaxiale dans la direction longitudinale. On voit à la figure 
1-1(a) la réaction d'un échantillon typique soumis A une contrainte de compression. 

C'est la contrainte longitudinale qui entraîne la déformation unitaire tranversale. Une compression longitudinale produit 
une dilatation latérale. La dilatation latérale ou déformation unitaire n'est pas causée, comme on le croit souvent, par une 
contrainte de traction latérale. 

Effet de Poisson: terme utilisé pour désigner la déformation unitaire latérale résultant d'une contrainte longitudinale. 

Elastique:  Un matériau ou l'état d'un matériau est dit élastique lorsque ses déformations sont recouvrables, en théorie, 
instantanément, mais en fait avec une certaine tolérance au bout d'un certain temps. 

Plastique: Un matériau ou l'état d'un matériau est dit plastique lorsque ses déformations sont partiellement irrécouvrables 
avec une certaine tolérance et au bout d'un certain temps. De plus, Un matériau qui a subi une déformation irrécouvrable au-
delà de sa limite d'écoulement, mais qui résiste encore à une pression, est dit plastique. (Consulter le lexique de l'appendice 
El pour de plus amples renseignements sur le sens de ce mot). 

Visqueux: Un matériau est dit visqueux lorsque sa déformation dépend du temps. 

Forces massiques: On constate la présence de forces massiques lorsque chaque particule d'un corps est soumise à un élément 
de la force massique totale. Par exemple, si un corps a une masse, chacune de ses particules subira une force de gravité 
lorsqu.il  est placé dans un champ gravitationnel. De meme, les corps en fer et en nickel placés dans un champ magnétique 
subissent une force massique magnétique. 

Exemple: Déterminer la déformation verticale dans le haut du cylindre de la figure 1-2. La densité du cylindre est 
de 160 lb/pi.' (2560 Kg/m 3 ) et son module de déformation, de lx 10" lb/p0. 2  (6900 MN/m 2 ). 

La déformation contribuée (fournie) par les éléments d'épaisseur dy situés à une distance y de la base du cylindre (Fig. 
1-2b) s'exprime par l'équation suivante: 

'dL = ody.  _ (2-y) (160/1728) dy 
1 x 10 6  

La déformation totale L s'exprime par l'intégrale de l'équation suivante: 

(2.-y)(160/1720) dY 

1 x 106 
L -fo  
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Fig. 1-1 Corps déformés 
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Fig. 1 -2 Un cylindre soumis à des forces massiques gravitationnelles 



1-3 

cr  x 
oy  

dy 

'71-1 
t 

T1 K(Ttcrt  
t t 
0- y  

11  
---. (73 

(d) 

17 3.4  
-tc) 

(a) 	 (b) 

1,oh o_  

Fig. 1-3 L'analyse par coin des contraintes en un point. 
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[ 	160 	(2y-y 2/2)] 
- 	1728 x 106 	

0 

= 	1.85 x 10.-7  P.• 

La déformation causée par la force massique est égale à la moitié de la déformation résultant d'une force égale au poids 
du corps appliquée sur le haut du cylindre. 

La résistance d'un corps est la contrainte maximum qu'un corps peut supporter sans qu'il y ait rupture, (soit par 
fracturation, soit par déformation continue). 

LES CONTRAINTES EN UN POINT 

Par définition, une contrainte s'exerce sur une surface infinitésimale. On considère donc que les contraintes en un point 
agissent sur des éléments limités par des surfaces infinitésimales. 

- 
Considérons les contraintes agissant dans un plan d'un cube élémentaire (Fig. 1-3a). Si les contraintes dans les deux autres 

plans du cube sont nulles, on a ici un cas de contrainte plane. 

Une contrainte plane entraîne en général une déformation unitaire triaxiale. Le cube se dilate donc dans la direction normale 
au plan (x,y), en plus de se déformer selon l'axe des x et selon l'axe des y. Réciproquement, une déformation unitaire plane 
résulte habituellement d'une contrainte triaxiale. Afin de simplifier l'analyse, on choisit un de ces deux cas: contrainte 
plane ou déformation unitaire plane. 	 . 

Far le symbole TAU (Fig. 1-3a), on indique que les contraintes de cisaillement exercées sur les faces x et y du cube sont 
tgales, ce qu'on démontre par l'analyse de l'équilibre du cube. Représentons les contraintes de cisaillement s'exerçant sur 
les faces verticales et horizontales respectivement par TAU-x et TAU-y. En utilisant une des équations d'équilibre, on calcule 
les moments Far rapport au coin inférieur droit pris comme axe de rotation: 

EM = ex  dy 2/ 2 -cr dy 2/ 2 + ey  dx2/2- e y  dx2/2 +, x  dydx, y dxdy= 0 

puisque 	dx = dy 
TAU-x TAU-y 

Considérons un plan oblique coupant le cube selon un angle d'inclinaison TET par rapport à la verticale (Fig. 1-3a). Cu 
suppose (jusqu'à ce qu'on prouve autrement) que la contrainte normale SIG-t et la contrainte de cisaillement TAU-t agissent dans 
ce plan oblique. On utilise deux équations d'équilibre pour déterminer la valeur et la direction des deux contraintes 81G-t 
et TAU-t en fonction des valeurs connues des contraintes SIS-x et SIS-y et TAU: 

EF.= 	dy+ T dy tan 8  - (cTt  dy/cos 0) cos O  + (T t  dy/ cos 0) sin 0 = 0 

EFy  =ay  dy tan 0 + rdy - (et  dy/cos 0) sin - (T t  dy/cos 0) cos 0 = 0 

Eq. 1-1 

Cn détermine maintenant les deux inconnues SIS-t et TAU-t et on écrit les équations générales suivantes: 
( ex  ey)  

t = 	2 	 2 	 cos 29 +T sin 2 Eq. 1-2(a) 

T t  = -1/2 (a. - n-y ) sin 20 +Tcos 20 	 Eq. 1-2(b) 

On utilise ces équations pour la détermination de la direction des contraintes en supposant que toutes les directions 
indiquées sur les figures 1-3(a) et 1-3(b) sont positives, c'est-à-dire que les contraintes normales sont des contraintes de 
compression, que la contrainte de cisaillement sur la face à droite s'exerce vers le bas, que l'angle TET est mesuré dans le 
sens contraire des aiguilles d'une montre à partir de la face gauche, et que la contrainte de cisaillement TAU-t s'exerce vers 
le tas et vers la droite. 

Les équations 1-2(a) et 1-2(b) nous permettent de conclure que SIG-t et TAU-t varient avec l'angle TET. On analyse cette 
variation en examinant l'équation de SIS-t pour trouver les maxima et minima. Si on différencie SIS-t par rapport à TET et si 
on fait la dérivée égale à zéro, on trouve 

tan 20 = 	Zr 
-ey  

De cette équation, on voit que SIG-t a des maxima et des minima seulement pour des angles qui varient avec les contraintes 
SIS-x, SIS-y et TAU appliquées sur les faces orthogonales de l'élément. Deux valeurs de 2 TET à 180 degrés d'intervalle satisfont 
à cette équation. En d'autres termes, deux valeurs de TET à 90 degrés d'intervalle satisfont à l'équation. En portant ces deux 
valeurs dans l'équation de SIS-t, on obtient la valeur maximum et la valeur minimum. 

Portons dans l'équation 1-2(b) les valeurs de TET obtenues ci-dessus, on trouve que TAU-t est nul dans les plans obliques. 
En d'autres termes, les plans ch SIG-t atteint un maximum ou un minimum ne subissent aucune contrainte de cisaillement. Ces 
plans s'appellent plans principaux et les contraintes normales sur ces plans s.appellent contraintes principales. Il est utile 
de se rappeler (nous en reparlerons plus loin) que les trajectoires des contraintes principales forment un réseau de courbes 
orthogonales. 

On représente la contrainte principale majeure par SIS-1, la contrainte principale intermédiaire par SIG-2 et la contrainte 
principale mineure par sIG-3. Dans les calculs des structures, on suppose que les contraintes de traction sont positives, et 
par suite, la contrainte principale majeure est la contrainte de traction maximum ou algébriquement la contrainte de compression 
minimum. En mécanique des roches, on suppose au contraire que les contraintes de compression sont positives. Par conséquent, 
dans ce livre, la contrainte principale majeure est la contrainte de compression maximum ou la contrainte de traction minimum 
en un point. 

L'analyse précédente nous permet de conclure que, pour tout état de contrainte en un poin, il y a des contraintes principales 
en ce point. Si on oriente les axes des x et des y dans la direction des contraintes principales, on détermine les contraintes 
SIS-t et.TAU-t en un point en fonction des contraintes principales et de l'orientation du plan oblique TET: 

3 	c'.1  _3  
a t  - 	2 	+ 	2  	cos 20 	 Eq. 1-4(a) 

T t  = -1/2 (a - o- 3) si n  ye 	 Eq. 1-4(b) 

Exemple: En un point d'un corps, 51G-x est de 18.7 kip/po.. (129.0 MN/m.) en tension, SIS-y est nul et TAU est égal 
à 3.4 kip/po.. (23.5 MN/m.) (Fig. 1-3c). Déterminer les contraintes principales. Les équations 1-3 et 1-2 donnent: 

lx  3.4  
tan 28 - -10. 	0 	-0.364 

Donc, 	 20 	or + 160° 

Eq. 1-3 



61,3 _ .10.7+  0 	-10.7 - 0 
2 	

z 	cos (160) + 3.4 sin (160) 
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0. 1,3  = -18.7 + 0 + -18.7 - 0 cos (340) + 3.4 sin (340) 
2 	 2 

= -19.30 

De plus, 

=0.60 

Donc; 	5IG-1 = 0.60 kip/po.. (4.14 MN/m 2) et SIG-3 = -19.30 kip/po.. (-133. MN/m.) 
(Fig. 1-3d) 

LE CERCLE DE MOHR 

Simplifions les équations 1-4(a) et 1-4(b) en posant 

el e3 _ 

e l - e 3 
b _ 	2  

= a+ b cos 28 

mt  -a = b cos 20  

et 	 Tt -T- -6 sin 20 

En mettant au carré et en additionnant les deux dernières équations, il vient 

(et ".) 2 	rt2  = b2  

et 

Alors, on obtient: 

ou bien 

Eg. 1-5 

On reconnatt ici l'équation d'un cercle, c'est-a-dire une équation de forme semblable à (x-a). + y. =r 2 . En prenant SIG-
t et TAU-t comme axes, les coordonnées du centre du cercle sont SIG-t = a et TAU-t = 0 et le rayon est égal à b (1,19. 1-4). 

Ce cercle, appelé cercle de Mohr, représente le lieu géométrique des contraintes SIC-t et TAU-t en un point. L'abscisse 
du point A (Fig. 1-4), obtenue par l'addition de a et de b, donne la contrainte principale majeure SIG-1, c'est-à-cire la 
contrainte s'exerçant sur le plan od la contrainte normale est maximum et la contrainte de cisaillement, nulle. Le point  H 
représente les ccntraintes agissant sur le plan principal mineur. 

Le point E représente les contraintes SIG-t et TAU-t s'exerçant sur un plan incliné d'un angle TET par rapport au plan 
principal majeur (Fig. 1-4). L'étude de la géométrie de ce point nous permet de déterminer la valeur ce l'angle ALP: 

OD = OC + CD 

= OC + CE cos a 

, 	el + 03 el _03 
- 	2 	" 	

cos a 

Or, l'équation 1-2(a) donne: 

el + 03 	el .Œ 
œt - 	2 	2 	cos 28 

On a donc 	 ALP = 2 TET 

Dans un cercle de Mohr, l'angle ALP entre un plan quelconque et le plan principal majeur est donc deux fois plus grand que l'angle 
réel. 

NOUS avons déjà signalé qu'il suffit de connaltre les contraintes principales pour déterminer toutes les contraintes en un 
point. Par exemple, dans un test de compression uniaxiale, la contrainte principale majeure est égale à la contrainte de 
compression et la contrainte principale mineure est nulle. Le cercle Oreprésente les contraintes en tous les points de 
l'éprouvette (Fig. 1-5). On constate â l'aide de ce cercle que la contrainte de cisaillement maximum est égale à la moitié ae 
la contrainte principale majeure et qu'elle s'exerce sur un plan incliné à 45 0  par rapport au plan principal majeur, c'est-à-
dire ALP= 90° = 2 TET. De meme, le cercleOreprésente les contraintes en tous les points d'une éprouvette soumise à une 

contrainte uniaxiale de traction. 

Le cercle Oreprésente l'une ou l'autre situation suivante (Fig. 1-5). Si l'éprouvette est soumise â une contrainte 
principale majeure de compression et si la contrainte principale mineure est une contrainte de traction d'une meme Valeur, le 

cercle@ représente les contraintes en tous les points de l'éprouvette. A l'aide de ce cercle, on constate que la contrainte 

de cisaillement maximum s'exerce sur des plans qui ne subissent pas de contrainte normale. En d.autres termes, le cercle 
représente l'état de contrainte appelé cisaillement pur: les contraintes de cisaillement agissent sur des plans orthogonaux 
gui ne subissent pas de contraintes normales. Ainsi, dans cet état, les contraintes normales agissent sur tous les plans en 
tous les points de 1.eprouvette sauf sur les plans oh s.exerce la contrainte de cisaillement maximum. 

En mécanique des roches, les signes 	ou -) des contraintes de cisaillement et des angles formés par le plan principal 
majeur et les autres plans n'ont pas d'importance. On ne trace donc que des demi-cercles (Fig. 1-5). Lorsqu'il importe de tenir 
compte du signe, on recommande souvent de résoudre le problème par une analyse par coins au lieu d'essayer de se rappeler la 
convention des signes sur le cercle de Mohr. 

LE CCMFOR1EMENT  CES  ROCHES 

Cn a dit plus haut que les déformations d'un corps élastique sont complètement recouvraules. On peut considérer plusieurs 
roches dures comme étant élastiques puisque les courbes contrainte-déformation unitaire des éprouvettes sont réversibles et 

droites (Fig. 1-6a). 

Lorsque ces roches présentent des particularités de structure, des diaclases par exemple, dans un essai de mise en cnarge 
d'une plaque, elles donnent une courbe charge-déformation semblable A celle de la figure 1-bb. La fermeture des diaclases rend 
compte en grande partie de la courbure initiale de la première partie (Zone 1). Dans ce cas, la rcone n'est pas linéairement 
élastique, mais comme la courbe est habituellement réversible dans les zones I et II, la roche est encore élastique. 

La zone III marque le début de la rupture. Lors de tests effectués sur des éprouvettes, on a constaté que 1 ,  taux ae 

déformation unitaire latérale augmente et que le volume de la roche augmente en général. Si on maintient la contrainte constante 

dans cette zone, cela conduit généralement à la rupture dans un temps variant inversement avec l'augmentation de la contrainte 

0.06 
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Fig. 1-4 Représentation géométrique par le cercle de Mohr des contraintes 

en un point. 

Fig. 1-5 Cercles de Mohr pour des conditions communes de contrainte: 

(1)Contrainte de compression uniaxiale. 

(2)Contrainte de traction uniaxiale. 

(3)Contrainte de torsion ou de cisaillement pur. 
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au-dessus de la limite d'écoulement au point de transition entre les zones II et III (9). Il est intéressant de noter qu'un 
capteur A galène sensible peut déceler des fissurations internes ou une activité micro-sismique lorsque la contrainte dépasse 
la résistance maximum d'environ 50 pour cent (1). Le degré d'activité augmente génèralement avec la contrainte (Fig. 1-6b) et 
indique qu'il y a eu une redistribution ou un broyage dans la structure granulaire de 1"eproUvette (30). 

Cn s.attend â ce que la rupture d'un matériau cassant comme la roche dure soit semblable à l'éclatement d.autres matériaux 
comme le verre cu la fonte. Mais on a trouvé que, dans le cas des roches, le type de machine d.essai utilise influence beaucoup 
leur comportement pendant le concassage. Si la machine d.essai se déforme beaucoup en appliquant une charge sur 1.éprouvette, 
elle emmagasine de l'énergie, qui sera libérée â la rupture et qui tendra A causer une déformation soudaine et â projeter 
violemment les morceaux de l'éprouvette brisée. D.autre part, si la machine &essai se déforme très peu pendant d'expérience, 
c.est-à-dire si la machine d'essai est rigide, elle emmagasinera très peu d.énergie et •échantillon qui subit la rupture ne 
sera pas broyé. Comme la reaction de l'éprouvette commence à diminuer A mesure qu'il se brise, on peut diminuer d'une façon 
correspondante la force appliquée sur 1.éprouvette avec un petit déplacement. A l'aide de telles machines d'essai, on a mesuré 
les déformations après la rupture des éprouvettes de roches cassantes, mais qui sont restées intactes (Fig. 1-6c) (32). Comme 
ce type de chargement ressemble au chargement des piliers par les murs, on peut mieux comprendre le mécanisme de la production 
de piliers qui se fragmentent, mais qui restent intacts. La variation cyclique de la charge après la rupture indique aussi que 
de tels piliers fragmentés pourraient encore avoir une certaine rigidité et ainsi une certaine capacité de supporter des charges 
(Fig. 1-6c). 

Les éprouvettes des roches ayant une porosité élevée donnent une courbe de zcne I (9). Dans ces cas, les vides entre les 
grains se présentent probablement sous forme d'espaces cunéiformes, qui se referment sous raction dune pression. 

La totalité ou une partie de la deformation unitaire d.un corps plastique soumis a une contrainte est irrécouvrable. Certains 
terrains, qui se compriment sous 1.action d'une contrainte, subissent une déformation unitaire plastique qui ne dépend pas du 
temps. La déformation plastique d.autses roches dèpend du temps. On appelle fluage une augmentation de la déformation unitaire 
plastique avec le temps. Le graphique de la figure 1-6d représente un fluage, At étant raccroissement de temps nécessaire pour 
produire EPS-p. Un tel fluage obéit â une loi de rhéologie et se caractérise par un coefficient de viscosite. Dans ce livre, 
on appelle visqueuses les roches qui subissent un tel fluage. 

Cependant, il est entendu qu.on peut avoir 1.effet du temps méme pour les roches qui ne sont pas nettement visqueuses. Voici 
un exemple de la déformation de roches non-visqueuses avec le temps. Dans une galerie de mine, on a observé que les cadres 
coulissants en boisage se fermaient A un rythme de 4 po. (0.1m) par mois, non pas parce que la roche était viSqueuSe, mais parce 
que la roche s.effondrait derriere les cadres et augmentait ainsi la charge sur ceux-ci. Le glissement des cadres en boisage 
a réduit la charge, mais il en rêsulta que les roches travaillêrent beaucoup plus. La charge s.accumulait donc d nouveau et 
il y avait une augmentation de la déformation du cadre. Toutes ces actions et ces réactions ont pris du temps et leurs résultats 
sont semblables - mais non identiques - A ceux que 1.on observe pour la roche visqueuse. 

Considérons un des nombreux modèles rhéologiques, le modèle de la substance de Maxwell (Fig. 1-6e). Ce modèle caractérise 
une substance dont la déformation unitaire sous 1.action dune contrainte est en partie instantanee et récupérable, en partie 
permanente, fonction du temps et irrécouvrable. Cette dernière partie, la déformation unitaire plastique, varie donc en ronction 
du temps et de la valeur de la contrainte. 

A la figure 1-6e, on voit également la courbe déformation unitaire-temps de ce corps. Si le mooule d.élasticité du ressort et 
le coefficient de viscosité de l'amortisseur du modele sont constants, on exprime la déformation unitaire du modèle par 1.0quation 
suivante: 	 u 	ut 

	

e =- + - 	 Eq. 1-6 E 

ob t est le temps pendant lequel la contrainte SIG  s'est exercee et SPA, le coefficient de viscosité. 

Considêrons maintenant un autre 
unitaire de ce modele sous 1.action 
recouvrable en entier avec le temps. 
nécessaire pour que la roche qui se 
la déformation est considérée comme 
le beton alors que la déformation n.  

modele rhéologique simple, le modèle de la substance de Kelvin (Fig. 1-6f). La déformation 
d'une contrainte varie en fonction du temps. Cependant, toute déformation unitaire est 
Il s.agit donc d'un corps élastique, bien que d.un point de vue pratique, le temps 

comporte de telle façon reprenne sa forme primitive est tellement grand qu'une partie de 
plastique. En effet, il est possible que plusieurs roches se comportent comme 1.argile ou 
est pas récupérée (4). 

Si les caractéristiques du modèle Kelvin sont constantes, on exprime la déformation unitaire résultant de 1.action d'une 
contrainte par 1.équation suivante: 

= 
(
I- e Eq. 1-7 

A Paide de l'équation 1-7, on constate que la valeur de la déformation unitaire tend vers la valeur de la déformation élastique 
correspondant A la contrainte SIG, lorsque le temps tend vers 1.infini. Lorsque 1•action de la contrainte cesse, on utilise 
l'équation suivante: 

EPS-o étant la déformation pour t égale A zéro. 

Evidemment, la plupart des matieres naturelles ne se comportent pas exactement comme les modeles idéaux étudiés ci-dessus. 
On cerne de plus pres leur comportement reel par diverses combinaisons. Considerons par exemple une substance linéaire quelconque 
ayant des caractéristiques de chacun des deux modèles, Maxwell et Kelvin (Fig. 1-69). Une telle substance subit des déformations 
unitaires élastiques et plastiques. La déformation plastique, ainsi qu.une partie de la récupération élastique de la contrainte, 
dépendent du temps. 

A 1.heure actuelle, on n'utilise des modèles rhéologiques en mécanique des roches que pour étudier les diverses courbes 
déformation unitaire-temps possibles des roches. Certains travaux portent sur les problèmes de distribution des contraintes 
pour des types variés de géométrie et de charges en supposant que les roches sont de nature rhéologique plutôt qu'élastique. 
Cependant, on ne pourra appliquer ces méthodes A des problèmes réels que dans un avenir éloigné. 

Dun point de vue géologique, on considère souvent que toutes les roches se déforment d'une façon visgueuse. On a calculé 
que, dans le cas de déformations visqueuses mille fois plus grandes que des déformations élastiques, le temps de déformation 
était 14 jours kour la glace, 1 an pour le sel, 10 ans pour le gypse, 10. ans pour la serpentine et jusqu.A 10 10  ans pour les 
autres minéraux (22). On peut ainsi expliquer l'extrusion du gypse accompagne de l'apparition de lave et l'intrusion de 
serpentine visqueuse dans la roche plus compétente. 

Le comportement des roches varie selon le taux de contrainte ou de déformation unitaire. En general, la contrainte A la 
rupture et souvent le module de déformation de la roche augmentent lorsque le taux d'application de la charge augmente. La Table 
1 donne les résultats de tests dynamiques et statiques effectués sur plusieurs types de roches; elle permet de comparer les 
effets du taux de contrainte sur la contrainte de traction et sur la déformation unitaire à la rupture (20). 

TABLE1 

Les propriétés dynamiques et statiques des roches (20)  

Marbre 	Grès A 	Grès S 	 Granite 

Tests dynamiques 

Taux de contrainte, 
kg/cm2 /sec. 

Taux de déformation 

1.7 x 10. 	1.4 ›. 10. 	1.5 x 10. 	1.5 x 10. 



o.  

(a) (h) 

Ep  

(c ) (d) 

1.78 

taux du bruit 

Fig. 1-6 Quelques aspects du comportement des roches: (a) Une courbe linéaire et 
réversible de la contrainte en fonction de la déformation unitaire, (b) 
Une courbe curviligne et réversible de la contrainte en fonction de la 
déformation unitaire et le taux de l'émission microsismique correspondante, 
(c) Une courbe contrainte-déformation unitaire obtenue au moyen d'une 
machine rigide d'essai (32), (d) Une courbe contrainte-déformation uni-
taire qui montre que la déformation plastique dépend de la durée d'applie 
cation de la contrainte. 
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Fig. 1-6 Quelques aspectes du comportement des rorhes 
(e) Un modèle Maxwell représentant une contrainte qui entraîne une déformation 
instantanée et une déformation qui dépend du temps, (f) Un modèle Kelvin 
représentant une contrainte qui entraîne une déformation qui dépend du temps 
et qui s'approche d'une certaine valeur limite, (g) 	Une substance générale 
linéaire qui, sous une contrainte, subit une déformation instantanée et une 
déformation qui dépend du temps et qui varie en s'approchant asymptotiquemeut 
d'une valeur limite, 	(h) 	La réaction de certains matériaux géologiques h 
l'oscillation de la contrainte et l'effet du confinement. 
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unitaire, MU/sec. 

Contrainte au point de 
rupture, kg/cm' 

Déformation unitaire au 
point de rupture, MU 

E, kg/cm' 

Tests statiques  

Taux de contrainte, 
kg/cm'/sec 

Contrainte au point de 
rupture, kg/cm' 

Déformation unitaire au point 
de rupture, MU 

3.6 	 3.7 	 3.3 	 5.5 

215 	 220 	 190 	 170 

490 	 610 	 460 	 630 

64 x 10 4 	40 x 10 4 	30 x 10 4  

1.8 	 0.5 	 2.2 

80 	 29 	 53 

410 	 370 	 510 

E, kg/cm' 47 x 10 4 	19 x 10 4  10 x 10 4 	12 x 10 4  

Considérons la courbe contrainte-déformation unitaire de certaines matières géologiques soumises A une contrainte uniaxiale 
de compression (Fig. 1-6h, Cycle B-C). Dans ce cas, l'application des contraintes donne une courbe qui représente la relations 
entre les contraintes et les déformations et qui atteint un maximum au point d'écoulement. De plus, il est difficile de 
déterminer le module de déformation représentatif. Le module tangentiel d(SIG)/d(EPS) donne la pente de la courbe pour un niveau 
donné, tandis que le module sécant SIG/EPS donne la pente moyenne pour une contrainte donnée. 

Deux concepts différents de la plasticité s'appliquent à ces matériaux. En deçà de la contrainte de rupture, il se produit 
une certaine déformation unitaire irrécouvrable ou plastique (la courbe de la récupération de la contrainte inférieure à la 
contrainte de rupture est en général une droite qui se prolonge jusqu'à l'axe des x). On considère donc le matériau comme étant 
plastique ou élastico-plastique. 

On aura un autre type de plasticité lorsque la contrainte dans le corps dépasse la limite de résistance de la substance (Fig. 
1-6h). Il se produit un écoulement et ncn une fracture, comme cela arrive pour les roches tendres et relativement incompétentes. 
Cet écoulement ressemble à la réaction de l'acier doux à une contrainte supérieure au point d'écoulement. Le corps subit une 
déformation unitaire plastique considérable avant de briser et de se rompre (voirie second cycle D). (Il est malheureux qu'on 
utilise dans divers domaines de la mécanique appliquée tant de définitions différentes de la plasticité. Lorsqu'on utilise ce 
terme, il est important de préciser quelle définition on veut utiliser). 

Considérons la courbe A de la contrainte en fonction de la déformation unitaire pour le corps étudié par les courbes B., 
C et D, soumis cette fois à une contrainte triaxiale. Cette courbe représente la réaction habituelle des roches soumises â une 
pression de confinement. Ces roches acquiérent en général une augmentation de résistance et le module de déformation peut 
également augmenter. Ces deux quantités varient selon la valeur de la pression de confinement. Cependant, les pressions de 
confinement influencent très peu la valeur du module de déformation des roches fragiles et denses. 

LA THEORIE CE MUR DE LA RESIsTANCE 

Les terrains pulvérulents: A l'heure actuelle, la théorie de Mohr est la théorie de résistance la plus valable qui s'applique 
aux roches soumises à des contraintes de compression. Elle n'explique pas d'une façon tout à fait satisfaisante toutes les 
variations de résistance observées; cependant, aucune autre théorie n'est appuyée par autant d'essais expérimentaux. 

Cette théorie de la résistance se fonde sur le fait qu'avant la rupture, il faut dépasser le frottement interne sur les 
surfaces où commence une rupture. Etudions la mécanique élémentaire du frottement. Un solide placé sur un plan est soumis 
l'action d'une force horizontale P (Fig. 1-7). Trois forces externes agissent sur le corps: P; la force de gravité, W; et 
la réaction R du plan (voir le schéma d'équilibre). On décompose R en ses composantes N normale au plan et Fr tangente au plan. 

La Ici du Coulomb sur le frottement donne: 

Fr < N.0 où u = le coefficient de frottement 

ou 	 Fr / N < u 

Alors tan PET < u, BET étant l'angle d'obliquité de la réaction du plan. 	• 

Lorsque tan BET = u, l'angle d'obliquité BET de la réaction (par rapport à la composante normale) et Fr sont maximums. Une 
augmentation de P empêche l'équilibre et entraîne le mouvement du corps. On désigne habituellement par la lettre grecque FI 
la valeur maximum de EET et on l'appelle angle de frottement. Comme u, le coefficient de frottement, l'angle maximum d'obliquité 
de la réaction ou l'angle de frottement FI varie selon la nature du matériau. 

Les deux composantes 51G-t et TAU-t de la contrainte exercée sur le plan déterminé par l'angle TET (Fig. 1-3b) peuvent être 
remplacées par une contrainte inclinée d'un angle BEI par rapport à la normale telle que tan BEI = TAU - t/SIG -t. 

E représente l'état de contrainte d'un des plans passant par le point du corps représenté par le cercle(g)de Mohr (Fig. 1- 
8a). L'angle d'obliquité SET de la contrainte exercée sur le plan E est égale à tan -1  (TAU/SIG). La droite joignant E 
l'origine 0 et l'axe des x forment l'angle SET, l'angle d'obliquité de la contrainte résultante. 

Lorsque BET prend la valeur maximum FI, on trace jusqu'à l'axe des x une droite qui est l'enveloppe de tous les angles 
d'obliquité possibles des contraintes résultantes exercées sur le corps. Considérons par exemple le cercle(D: la contrainte 
résultante s'exerce sur le plan représenté par F selon l'angle maximum FI. Augmenter l'angle de cette contrainte équivaut à 
augmenter la valeur de la contrainte de cisaillement TAU, la contrainte normale SIG étant constante; ou bien cela équivaut à 
augmenter Fr (Fig. 1-7) de façon à neutraliser une augmentation de P lorsque SET = FI, N étant constant. Ces deux choses sont 
impossibles et le système se met en mouvement. 	 . 

• • 
Ainsi la droite qui fait un angle FI avec l'axe des x et,qui délimite l'angle d'obliquité maximum de la contrainte résultante 

exercée sur tout plan du corps est aussi l'envelopee'an-desses de laquelle n'existe aucun cercle de contrainte. Dans ce cas 
particulier, elle donne les caractéristiques de résistance d'un 'corps (d.est.à-dire d'une masse granuleuse) dont le frottement 
interne est le seul moyen de s'opposer aux forces exercées sur lui. L'équation de l'enveloppe est:. 

TAU-f étant la résistance au cisaillement eu ta contrainte, de cisaillement.nécessaire,pour entraîner la.rupture. Notons ici 
qu'il est possible d'expliquer cette théorie de résistance sans utiliser'le concept de frottemen€ .  interne: d'une façon empirique, 
On sait que la résistance au cisaillement varie selon la valeur de la Contrainte normale sur le plaGde rupture. 

Etudions maintenant quelques-unes des iMplicationS'de dette théorie. En premier lieu, on voit à l'aide de l'équation 1-9 
•u'une contrainte de compression entraîne une rupture par cisaillement. 

En second lieu, la contrainte principale majeure ne prend pas une valeur unique au point de rupture; la résistance à la 
compression, tout comme la contrainte A la rupture TAU-f, dépend de la contrainte normale dans le plan où débute la rupture. 
Ainsi le cerclé(Dde la figure 1-8a représente un état de rupture qui se produit dans le plan représenté par F. Cependant, le 
cercle ne représente pas une rupture parce que l'angle maximum de la contrainte exercée sur tout plan en ce point est SET et 
BET est inférieur à FI. Le cercle 	représente un étatuie contrainte où la contrainte principale majeure SIG-1 est supérieure 
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Fig.. 1-7 Les forces nécessaires pour mettre en mouvement un corps qui est 

initialement au repos et qui présente une résistance au frottement. 

( 

 

Fig. 1-8 Enveloppes de rupture par cisaillement. 
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Fig. 1-8 Enveloppes de rupture par cisaillement 
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celle du cercle 0. Cependant, cet état de contrainte est moins dangereux parce que la contrainte principale mineure 1 1G-J 
proportionnellement supérieure à la contrainte principale mineure du cercle 13 . 

En troisième lieu, on constate qu'une augmentation de la pression de confinement SIC-3 entraîne une augmentation de la 
contrainte normale exercée sur le plan où débute la rupture (Fig. 1-8a), ce qui entraine une augmentation de la contrainte de 
cisaillement TAU-f nécessaire pour entraIner la rupture. 

Il existe une relation mathématique entre SIG-1 et 5IG-3 au point de rupture. L'angle 2 ALP à la tigure 1-8(1 ) est le u,n«l, 
de l'angle formé par le plan principal majeur et le plan de rupture. L'étude géométrique du diagramme donne: 

2. s 90 + W 

En d'autres termes, une rupture théoriquement se produit toujours selon des plans inclinés à (45 + FI/2) par rapport au plan 
principal majeur. Les résultats de nombreuses expériences confirment cette conclusion; cependant, les résultats de plusieurs 
autres expériences ne concordent pas avec ces relations, sans doute A cause de 1•hétérogénéité du matériau ou du champ de 
contrainte naturelle. 

Considérons un élément placé dans des conditions de contrainte qui provoquent la rupture (Fig. 1-8c). Les composantes de 
contrainte SIG et TAU selon un angle de (45 + FI/2) ou ALP par rapport au plan principal majeur sont représententées. La 
contrainte résultante f sur le plan est également représentée. Une rupture se produit selon ce plan lorsque l'angle d'obliquité 
de L est FI. D'une autre façon, on exprime la relation entre la contrainte de cisaillement TAU et la contrainte normale 1 1G 
par: 

S  Œ tanp 

Construisons un polygone de forces (Fig. 1-8d) représentant les forces qui agissent sur l'élément de la figure 1-8c. Ces 
forces sont égales au produit des contraintes et des surfaces sur lesquelles elles agissent. L'équation 1-10 nous donne la 
direction de f. On suppose que l'épaisseur de l'élément perpendiculairement à la feuille de papier est égale â 1. A l'aide 
de ce diagramme des forces, on déduit que: 

Cette équation démontre que le rapport de la contrainte principale majeure 1IG-1 à la contrainte principale mineure 1IG-3 
doit être égal à tan' (45 + FI/2) pour qu'il y ait rupture. Si FI = 30., alors SIG-1/SIG-3  à la rupture est approximativement 
égal à 3; si FI 450 , alors SIG-1/SIG-3 A la rupture est approximativement égal à 6.  1IG-1 doit donc être soit 3 fois, soit 

fois plus grand que SIG-3 pour entra/ner la rupture. 

Une méthode classique pour calculer la pression exercée par une masse granuleuse sur un corps se fonde sur l'équation 1-11a 
et est représentée par l'élément de la figure 1-8c. On suppose que la contrainte principale majeure SIG-1 est égale à la pression 
des terrains de recouvrement, c'est-à-dire que 1IG-1 =  GAI  x Z. La contrainte principale mineure SId-3 est alors la réaction 
du corps à la pression pa qui s'exerce sur lui. L•élément étant sur le point de se rompre, le mouvement qui s.amorce se dirige 
vers le corps. C'est ce qu'on appelle la poussée active des terres: 

Lorsque toutes les conditions gui rendent cette équation valable sont satisfaites (par ex., une surface de sol plane, 
horizontale, non-chargée et un mur lisse et vertical), celle-ci nous permet de prédire avec une benne précision la pression 
moyenne exercée par la roche broyée, le sable ou le gravier sur les murs de soutênement, les cadres et ies structures. 

çuand le mouvement s'amorce du corps vers la masse granuleuse, par exemple, lorsqu'un mince revêtement métallique tend à 
se déformer latéralement en s'éloignant du centre du tunnel, la contrainte principale majeure SIG-1 est alors égale à la réaction 
pp de la masse granuleuse. Si l'on fait tourner d'un angle de 90° l'élément à la figure 1-8c,  1IG-1 ou pp agit horizontalement 
et 5IG-3 est égale A GAI  x z. C'est ce qu'on appelle la poussée passive des terres: 

pp 	= ryz tan2 (45 + cp /2) 	 Eq. 1-11(a) 

TERRAIN COHERENT 

La plupart des roches résistent à la rupture par la cohésion de leurs particules et par le frottement interne qui peut être 
mis en jeu. Ce type de résistance peut être représenté par un bloc collé sur un plan (Fig. 1-7). Cans ce cas, la force P 
nécessaire pour produire un mouvement le long du Flan est de: 

P = K + u. N 

où K  = la force latérale que la colle oppose au mouvement. On suppose que la résistance de la colle et le frottement s'exercent 
en même temps ce pour une même déformation. 

L'équation analogue de Coulomb de la résistance interne issue de la cohésion et du irottement interne est: 

= c + tan Cp 	 Ly. 1-12 

où c est égal à la cohésion ou a la résistance au cisaillement le long des plans intérieurs et est indépendant de la contrainte 
normale. On voit A la figure 1-8e la courbe de cette équation. En d'autres termes, lorsque la contrainte normale sur un plan 
intérieur est nulle, la résistance au cisaillement est donc égale A la cohésion c. 

Cour un frottement intérieur nul, l'équation 1-12 devient TAU-f = c = constante, quelle que soit la valeur de la contrainte 
normale sur le plan de rupture. pans ce cas, la roche se comporte suivant la théorie de résistance de la contrainte maximum 
de cisaillement. Sur un diagramme de Mohr, l'enveloppe de la résistance se présente comme Une drcite horizontale située au 
niveau de TAU 	c. 

Si on considère l'abscisse à l'origine plutôt que l'ordonnée à l'origine, l'équation 1-12 d._ la résistance s'écrit de la 
taçon suivante: 

if  = ( p c  + 0) tan 4,  
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Fig. 1-9 (a) Une faille normale, (b) Un pli-faille inverse, (c) Une faille 
transversale, (d) Le diagramme de Mohr d'une enveloppe de la résistance 
d'une faille, (e) Représentation idéalisée de la rugosité, (f) Le 
diagramme de Mohr de l'effet de la rugosité (31). 
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L'équation précédente nous amène au concept d'une contrainte intrinsèque SIG-c qui existe en raison de l'attraction 
intermoléculaire. Ce- concept est d'une certaine utilité dans les analyses mathématiques, mais il est faux de déduire qu'il 
définit l'enveloppe de rupture â gauche de l'origine ou sur le cOté de la tension dans le diagramme de Mohr puisque, d'après 
les résultats de tests, on sait que la résistance de traction des roches est beaucoup plus petite que celle qui est extrapolée 
â partir de l'enveloppe de la résistance à la compression. 

Suivant les équations 1-11(a) et 1-12, on établit les relations entre les contraintes principales pour des substances 
cohérentes: 

OU 

+ 	 - tan2  (45 + e/2) 
Ç3+ uc 

Cr i  = 53  tan 2  (45 +4,/z)  + 5  (ta:12 (45 + ■../ 2)) 

= 0.3  tan2  (45 + e/ z) + c (tan 2(45 + v>/2)-1)/tane 

Eq. 1-14(a) 

Eq. 1-14(b) 

L'équation 1-14(a) a non seulement la forme la plus simple et la plus facile à se rappeler puisqu'elle est analogue â l'équation 
1-11(c), mais elle peut tenir compte des effets de la pression interstitielle (traitées plus bas) si on remplace SIS-1, 3 Far 
5IG-1, 3 = (SIC-1,3 - u) . 

Les enveloppes réelles de résistance obtenues par des tests triaxiaux ont habituellement l'allure de la courbe de la Ligure 
1-8f. Le cercle qui représente les résultats d'un test de traction uniaxiale touche l'enveloppe au point qui représente le plan 
principal mineur. Cela concorde avec le mode de rupture par traction puisqu'elle se produit par une fracture perpendiculaire 
à la contrainte de traction maximum (c'est-à-dire à la contrainte principale minimum). Les particules se séparent sans qu'il 
y ait glissement. Il est poesible que la théorie de résistance de la contrainte principale maximum s'applique A la rupture des 
roches par traction, c'est-à-dire que la rupture se produit lorsque la contrainte nrincipale mineure, ou la contrainte de 
traction, atteint une valeur constante, quelles que soient les valeurs des autres contraintes principales. 

Pour des pressions de confinement élevées, l'enveloppe a la figure 1-82 ne suit plus les relations linéaires exprimées par 
l'équation 1-12 et l'augmentation de la résistance avec la contrainte normale est plus petite que si les pressions de confinement 
étaient faibles. Le changement dans les relations de la résistance s'explique peut-être par un broyage interne sous l'action 
des contraintes normales élevées. 

La fracturation hydraulique est un procédé fréquemment utilisé dans l'exploitation du pétrole pour augmenter la perméabilité 
des strates pétrolifères (34). On peut combiner les contraintes autour d'un trou de sondage causées par la pression hydraulique 
interne et les conditions des contraintes naturelles de la formation rocheuse afin de déterminer les contraintes tangentielles 
maximums et de les comparer à la résistance de traction de la roche. Par exemple, à la surface du trou, la contrainte 
tangentielle SIC-t serait égale a la somme algébrique de la composante -Pt causée par la pression interne et de la CoMpoSante 
2Sh causée par les contraintes naturelles en supposant que Sn  est la contrainte horizontale dans la formation rocheuse dans 
toutes les directions. La rupture peut se produire par cisaillement ou par traction selon les positions relatives du cercle 
des contraintes résultantes et de l'enveloppe de la résistance. Cependant, cette analyse simple se complique en fait parce que 
le fluide hydraulique s'écoule dans la roche et crée ainsi des pressions dans les pores de la roche, ce qui diminue l'efficacité 
de la contribution des contraintes normales à la résistance. La rupture peut donc se produire et déplace le cercle des 
contraintes vers la gauche en une position plus critique (Fig. 1-10c), comme expliqué ci-dessous. 

Il semble que la théorie de Mohr de la ramisiance  s'applique aussi a l'étude des failles. Considérons par exemple la figure 
1-9a. A une certaine profondeur dans le sol, la contrainte principale majeure 5I0-1 est verticale et la contrainte principale 
mineure ou horizontale est soit une contrainte de compression soit une contrainte de traction faible (de sorte que la rupture 
ne se produit pas sous forme de fissuration par traction). La rupture selon un seul plan produit ce qu'on appellera plus loin 
une faille normale qui a une inclinaison de (45 + FI/2) 0  par rapport à ce qu'était le plan horizontal. Considérons la figure 
1-9b. La contrainte principale majeure est horizontale et la contrainte principale mineure est verticale. La rupture se produit 
alors selon des plans inclinés à (45 + FI12) 0  par rapport â la verticale et entra/ne la formation de pli-failles inverses. 
Dernière possibilité: la contrainte principale intermédiaire est verticale et les contraintes principales majeure et mineure 
sont horizontales (Fig. 1-9c). La rupture se produit dans ce cas selon des plans verticaux dans les deux directions à (45 + 
FI12) 0  par rapport au plan principal majeur. 

Des changements de contrainte comme ceux qui sont produits par le creusage peuvent alors causer d'autres déplacements le 
long des plans de fracture existants. A la figure 1-9d, l'enveloppe de rupture représente la résistance de cisaillement le long 
d'un plan de fracture. La rupture se produit donc dans des plans de fracture orientés entre ALP-1 et ALP-2 par rapport au plan 
principal majeur. Si les plans de fracture ne sont pas compris entre ces angles, la rupture n'est pas régie par l'enveloppe 
des plans de fracture. Seulement l'enveloppe d'une substance rocheuse A un niveau beaucoup plus élevé dans le diagramme serait 
valable. 

La résistance de cisaillement d'un plan de fracture préexistant au point où commence le mouvement (29) est formée de plusieurs 
composantes. En premier lieu, il y a la résistance TAU-1 de frottement entre les surfaces lisses. Puis TAU-2 est le frottement 
additionnel causé par la rugosité des plans. Enfin. TAU-3 est la force nécessaire pour cisailler les aspérités. Si le rapport 
de la surface représentée par les aspérités qui sont cisaillées à la surface totale est A, il s'ensuit que: 

Tf = (7, .1 T z ) (1-A) 	TA  

Malheureusement il n'est pas facile d'obtenir tous les renseignements tondamentaux nécessaires. A l'aide de l'équation 1- 
12, on peut déterminer TAU-1 et TAU-3 si l'on connaît les valeurs appropriées de c et de FI. Cependant, il reste le problème 
de la détermination de A. TAU-2 est reliée à l'inclinaison des perturbations sur la surface de glissement (Fig. 1-9e). Des 
équations d'équilibre au point on débute le glissement du bloc sur la surface inclinée d'un angle i par rapport à la "surface 
générale de cisaillement", pour une cohésion nulle, on tire; 

N =  O cos s(ifchs t 7 sin Miens .0 

Fr = r  cos i(l/coo 	a sin 1(1/cos 

et 	 Fr  = N tan 0 

Donc, 	 T 	eus (0+ I) 

ce qui a été confirmé expérimentalement (31). Ainsi, 7 1 + 	0.  tan ( 561-i) . Cette expression est difficile à utiliser parce qu'il 
faut déterminer i. 

Lorsque la résistance de cisaillement est dépassée, le mouvement peut être résisté par des réactions causées par la dilatation 
du sol. Ce phénomène est complexe et il est encore plus difficile de le prédire que de prédire la résistance du commencement 
d'un mouvement. Des faits expérimentaux obtenus par des tests de cisaillement direct montrent les variations de la résistance 
au cisaillement (avec la valeur du mouvement) (32). La figure 1-9f représente idéalement quelques aspects de ce comportement. 
Dans cette figure, on voit aussi une enveloppe qui est inclinée d'un angle de (FI + i) et qui représente la résistance de 
cisaillement TAU-1 + TAU-2. Les enveloppes inclinées d'un angle FI impliquent que, pour une courbe représentant un cas avec 
déplacement, c.-à-d. pour la résistance résiduelle, les aspérités sont cisaillées et que, pour une courbe représentant un cas 
sans déplacement, c.-à-d. pour la résistance maximum, le cisaillement commence dans les aspérités pour des charges élevées. 

Les contraintes  effectives.  Examinons maintenant le concept des contraintes effectives. Si le bloc de la figure 1-7 est placé 
sous l'eau (Fig. 1-10a), son schéma d'équilibre est tel que représenté a la figure 1-10b. Ce schéma comporte une nouvelle force, 
la poussée d.Archiméde U qui agit sur le bloc. A cause de U, le plan ne doit opposer qu'une réaction N. pour maintenir 
l'équilibre vertical. La valeur de la force normale étant réduite, la réaction de frottement maximum Fr' sera plus petite que 
précédemment. En l.autres termes, lorsque le mouvement s'amorce, on a: 

P = Fr' = u. N. = u (W - U). 
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Ce même, on exprime les relations des contraintes internes à la rupture par: 

r = 

où BIG' est la contrainte intergranulaire effective dans le plan de rupture, u est la'pression interstitielle de l'eau ou de 
Pair qui tend à séparer les particules et SIC est la contrainte intergranulaire apparente dans le plan de rupture en ignorant 
les pressions interstitielles. 

L'équation plus générale de la résistance des contraintes effectives s'écrit: 

. 	. 
rf  = c + ( - n) tan ço 

Eq, 1-15 

A l'aide de l'équation 1-15, on constate que si u = SIC, alors TAU-f = c. Dans ces conditions, il semble que le corps n'est 
soumis à aucun frottement interne et qu'il se comporte selon la théorie de la contrainte de cisaillement maximum dont on a parlé 
plus haut. Cependant, cette conclusion n'est plus valable si la pression interstitielle a changé. Dans l'analyse des contraintes 
de rupture, on devrait déterminer non seulement les contraintes principales, mais aussi les pressicns interstitielles qui sont 
appropriées à ces conditions. Cela n'est pas toujours possible. 

Exemple:  Dans un test de compression triaxiale, la pression de confinement ou pression du fluide à l'extérieur de la 
membrane qui entoure l'échantillon est de 2 000 lb/po.' (13.8 MN/m 2). La contrainte axiale totale à la rupture est de 10 
000 lb/po.. (69 MN/m2 ). Les interstices de l'échantillon contiennent de l'eau: la pression de cette eau a la rupture est 
de 1 400 lb/po.' (9.66 MN/m.). Tracer les cercles de Mohr pour ces conditiona de contraintes â la rupture en représentant 
les contraintes totales et les contraintes effectives. 

Les contraintes totales à la rupture sont: 

5IG-3 = 2 000 lb/po.' (13.8 MN/m.) 

SIG-1 	10 000 lb/po.' (69 MN/m.) 

On trace le cercle0 de Mohr (Fig. 1-10c). 

Les contraintes effectives à la rupture sont: 

SIC-3 = 2000 - 1400 = 600 lb/po.. (4.14 MN/m.) 

SIG-1 = 10000 - 1400 = 8600 lb/po.. (59.3 MN/m.) 

On trace le cercleOde Mohr (Fig. 1-10c). 

LES CONTFAINTES CE CONTACT LIMITES 

Pour déterminer théoriquement la résistance, on a considéré plus haut un échantillon soumis â une contrainte axiale dont 
l'action s•exerce sur la totalité de la coupe transversale de l'échantillon. Nous étudierons maintenant un autre cas qui 
s'applique dans plusieurs problèmes où une partie seulement de la surface (Fig. 1-11a) est chargée. Ce système peut être 
considéré comme le prototype d'un barrage portant sur ses fondations, d'un pilier portant sur le plancher ou d'une tille portant 
sur la surface de l'échantillon de roche dans un essai de dureté. 

La solution dans ce cas est simple si on suppose que la surface de rupture est formée de deux surfaces planes (Fig. 1-11a), 
que la surface soumise à la charge qf est assez longue pour nous permettre de négliger la résistance aux extrémités parallèles 
à la feuille de papier, que le plan portant, c'est-à-dire le plan sur lequel s'exerce qf, ne subit aucune contrainte de 
cisaillement et qu'on peut utiliser les forces massiques moyennes Four chaque coin. 

Considérons les contraintes exercées sur le coin X (Fig. 1-11b). Ce coin ressemble à celui de la figure 1-8c, d'où l'on 
a tiré l'équation 1-14(b). On a donc pour le coin X: 

0 e  a 3  tan 2  (45 +4,12) + c (tan 2(45 + 412)-1)/tane 

où 5IG-3 est la contrainte massique de gravité s'exerçant sur le coin et a une moyenne égale à  GAM x h/2, GAM étant la densité 
du matériau. 

Considérons les contraintes exercées sur le coin Y (Fig. 1-11c). Dans ce cas, la contrainte horizontale SIC est la contrainte 
principale mineure. On a ainsi: 

(if 	= utan2  (45 + g/2) + c (tan 2 (45 +412)-1)/ tança 

0, 5711 tan4  (45 + 41 2) + c (tan2  (45 + e/ 2)-1)/ talle 

tan 2  (45 + v12) + c (tan 2  (45 + 412)- 1)/ tan o'.  

de 

on déduit que: 

h = B tan (45 + 412) 

qf 	0.5  7B tan5 (45 +412) + c (tan 2(45 + q12)- 1 ) 

(tan2  (45 + 112) + 1 )/tang,  - 0. 57B tan (45 + 512) 

= 0. 575 tan 5  (45 +112) + c (tan4(45 + 512)-1)/ tan 9,  

-0.  57B tan (45 + 

	

A l'aide de cette équation, on calcule que, si FI = 45 0 , tan. (45 	F112) = 225, tan+ (45 + 1I/2) = 45 et tan (45 + 1I/2) 
= 5. Far conséquent, .le facteur 0.5 x GAM x B tan (45 + FI/2) est donc une quantité négligeable par rapport 'aux autres facteurs. 

'Si une pression de surcnarge q s'exerce sur la surface attenante à la surface soumise à la pression de contact qf, l'analyse 
est la mène sauf pour le coin X où SIC-3 = GAM x h/2 + g. D'où: 	, 

0.57B tan 5(45+4V2)+e(tan4(45+51z)-1)/tan`e 

	

, 	. 
q tan4  (45 +512) 	 Eq. 1 - 16 

Cn a élaboré une théorie plus rigoureuse sur la capacité portante. Elle donne une équation de la forme suivante (2): 

q1 .= 0.5115. N,  4 C N ,, +.q Ng. 	 •Eq. 1-17 
. 	. 

on X-GAM, NC et Nq s'a F pellent las recteurs de la carauità L,ortante et sont 'fonction de FI. Cette équation prend la méme forme 
que l'équation 1-16. 
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Fig. 1-11 Une analyse par coins des contraintes limites de contact 
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Fig. 1-13 La théorie de Griffith de la résistance. 



= tan6  (45 +51z)  -1 

 Nc = 5 tan4  (45 + tly) 

Nq  et tan6  (45 + Sla) 

Eq. 1-18(a) 

Eq. 1-18(b) 

Eq. 1-18(c) 

tr, = -T s  when a, + 3 0'3  < 0 Et'. 1-20 

- 8'1' 5  when tt, + 3 a3  > 0 
si + 03 

( 	- cr3 ) 2  
et 

Eq. 1-21 

TE  = Z  65 . Cr+ 1 5 2  
Eq. 1-23 
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Les valeurs réelles de ces facteurs N sont supérieures A celles qui correspondent aux coefficients de l'équation 1-16 puisque 
cette théorie plus rigoureuse tient compte de la courbure de la surface de rupture et de l'action des contraintes de cisaillement 
à la limite entre les coins X et Y et sur la surface portante. Les équations suivantes permettent de déterminer de façon simple 
les facteurs de la capacité portante: 

Ces équations donnent des valeurs assez proches des solutions rigoureuses pour FI compris entre 0 0  et 45 0 . 

On sait que cette théorie de la capacité portante s'applique à l'étude de certaines roches. Cependant, on ne peut 1.appliquer 
aux matériaux cassants, les roches dures par exemple, lorsque des concentrations internes des contraintes exercées sur les limites 
des grains produisent des fractures locales. Dans le cas de ces roches, il est faux de supposer que les contraintes moyennes 

s'exercent sur des plans où s'amorce la rupture. 

On a établi ces équations pour des charges réparties sur une longue distance. Lorsque la longueur est du même ordre que 
la largeur B, seul le coefficient de c change d'une façon appréciable. Lorsque la surface portante est carrée ou circulaire, 
on modifie l'équation 1-18 (b) de la façon suivante: 

lqc = 7tan4 (451..eV5) 

Il est maintenant possible de comparer les pressions nécessaires pour produire la rupture des échantillons lorsqu'on 
charge la totalité de leur section avec celles qui sont nécessaires lorsqu'on en charge seulement une petite partie. De 
1•équation des contraintes dans un test de compression uniaxiale (Eq. 1-14b), on tire: 

a, 	t(tan2(45+414)-1)/tança 

Ce 1.équation 1-17, pour le cas des contraintes de contact lorsqu'aucune surcharge ne s'exerce, on a: 

O. 57B (tan6 (45 +912)-1)-1-  7e  tan4(45 + 412). 1 

Dans le second cas, on constate que la contrainte nécessaire pour produire la rupture est beaucoup plus grande. Par exemple, 
si FI = 40., GAM = 170 lb/pi. 3  (2720 Kg/m3), c = 5 000 lb/pi. 2  (34.5 MN/m2 )  B = 1 pi. (0.305m) dans un test de compression 

uniaxiale: 

BIG-1 = 5000 (4.62 - 1) /0.838 = 21 600 lb/pi. 2  = 150 lb/po.' (1.04 MN/m 2 ) 

Dans le cas de la contrainte de contact: 

SIG-1 = 0.5 x 170 x 1(97 - 1) + 7 x 5000 x 21 = 743 000 lb/pi.' = 5160 lb/po. 2  
(35.6 MN/m2 ) 

A l'aide de cette théorie, on peut déterminer in eitu un des paramètres de résistance des roches tendres ou de faible 
résistance en soumettant une plaque â une charge de contact suffisante pour produire la rupture de la roche. Cette théorie est 
limitée à l'étude des roches de faible résistance, la charge nécessaire pour produire la rupture des autres roches étant trop 
grande. 

Exemple:  On charge une matiere granuleuse d'une densité de 125 lb/pi.' (2000 Kg/ms), en utilisant une plaque de 1 pi. 
(0.3054 sur 1 pi. (0.305m). La courbe charge-déformation est représentée à la figure 1-12. On suppose qu'au cours de 
l'expérience, la rupture s'est amorcée pour une pression de contact de 4000 lb/po. 2  (27.6 MN/m 2). A l'aide de l'équation 
1-17, on détermine la valeur de FI. 

4000  a  0.5x125x1 (tans(45 + FI/2)-1) ê 7x0xtan+(45 + FI/2) 
+ 0 x tan° (45 + FI/2) 

d'où 	 FI = 37 0 . 

La précision de cette valeur de FI est limitée, en plus d'autres facteurs, par les approximations utilisées pour établir 
les coefficients de 1.8quation 1-17. Ces approximations ne sont pas appréciables si, dans ce test, on se propose de 
déterminer la capacité portante du sol puisqu'on utilise les mêmes approximations dans le test et dans le système en cours 
d'élaboration; les erreurs s'annulent donc. Cependant, si on se sert du paramètre de résistance dans un système mécanique 
différent, par exemple dans une analyse de la stabilité d'un talus, la perte de précision pourrait etre appréciable. 

Dans le cas des roches qui ont une cohésion et un frottement interne, on obtient seulement un des paramètres de 
résistance en place par un essai de mise en charge d'une plaque. Si ,l'angle de frottement interne était déterminé d'une 
autre façon, on pourrait utiliser cet essai pour déterminer la cohésion in situ. 

THEORIE DE GRIFFITH DE LA RESISTANCE 

La théorie de Griffith nécessite la présence de fissures microscopiques dans le matériau. L.effet de ces fissures est de 
produire des concentrations des contraintes autour de leurs bordures. Si la contrainte principale dans la roche est une 
contrainte de traction normale à la fissure (voir 81G-t de la figure 1-13a), une contrainte de traction plusieurs fois plus 
grande que la contrainte principale s'exerce aux extrémités de la fissure. Si, d'autre part, la contrainte principale est une 
contrainte de compression (voir 51G-c de la figure 1-13a), le point A, situé sur la bordure de la fissure, peut etre soumis à 
une contrainte de traction. 

Lorsque ces concentrations des contraintes sont égales à la résistance du matériau à la traction, les fissures s'allongent. 
Une augmentation de la longueur d'une fissure selon une direction transversale par rapport â un champ de contrainte naturelle 
de traction entraine une augmentation des concentrations des contraintes; une fois amorcée, la propagation des fissures entraine 
donc la rupture du matériau. Cette théorie s'appuie sur des études expérimentales sur le verre. 

En supposant que les fissures ont une forme elliptique et qu'elles sont orientées au hasard, on établit les critères de 
rupture suivants: 

on is est la résistance de la rocne A la traction uniaxiale (Ts étant positif même si les contraintes de compression sont 

positives). 

a i  a 3  _ 
cos 20 - 2(Œ1 +0.3)  

Eq. 1-22 

on tEl est l'angle entie le plan lrincipal mineur et le plan de rupture. 

des éAuations 1-21 et 1-22, on tire une équation de rupture jui se compare avec l'équation 1-12 de Mohr de la résistance: 



(a) (b) 

1-20 

(c) 

Fig. 1-14 (a) Théorie de la contrainte principale maximum. 

(b) Théorie de la contrainte de cisaillement maximum 

(c) Contraintes octaédriques. 



qf = 24  Tm  

qf = 3 Qu 

Eq. 1-24(a) 

Eq.  1-24(b)  

Eq. 1-25 

Eq. 1-26 

1-21 

où TAU-f et SIG sont respectivement la contrainte de cisaillement et la contrainte normale exercées sur le plan de rupture. 

Traçons le graphe qui représente les critères de rupture d'après la théorie de Griffith (Fig. 1-13b). L'allure de la courbe 
est semblable à celle de la figure 1-8i. L'enveloppe est une ligne courbe et indique une résistance de traction inférieure à 
celle qu.on déduit d une enveloppe linéaire; elle Concorde donc mieux avec l'expérience. De plus, la pente de l'enveloppe aans 
la zone de compression diminue A partir de 450  A l'axe des y. Cela concorde également avec les résultats des essais triaxiaux 
sur les roches. 

Une analyse par coins (Fig. 1-11) fait A l'aide de la théorie de Griffith de la résistance nous donne une autre équatiGe 
pour exprimer la capacité portante de la roche. Comme une telle équation ne s'applique qua  l'étude des roches dures, on suppose 
lue la contribution de la force de gravité GAM x h/2 à la résistance de la roche du coin X (Fig. 1-11b) est négligeable. 
la surface chargée est longue, on a: 

où Tu et Qu sont respectivement la résistance de la roche à la traction uniaxiale et à la compression uniaxiale. Cens ce cas, 
la capacité portante ne varie pas avec la largeur B de la surface chargée. 

Une surcnarge q portant sur la surface voisine de la surface chargée modifie très peu la valeur de qf si cette valeur eut 
petite par rapport à Qu (moins de 1/20e). C'est ce qui se produit clans la plupart des cas. 

Les équations 1-24 se tondent sur la supposition que la résistance de la roche entre en jeu au meme moment le long de la 
totalité de la surtace de rupture. Une étude plus approfondie des modes de rupture des matériaux tragiles révélera probanlement 
lue la rupture commence en un point soumis à des concentrations des contraintes (Fig. 8-1a) et se développe ensuite 
progressivement. Il faut toujours avoir cette éventualité A l'esprit lorsqu'on utilise des expressions théoriques comme les 
équations 1-16, 1-17 et 1-24. D'une autre façon, pour déterminer la capacité portante des roches fragiles, il est plus pratique 
de supposer lue la masse rocheuse ne supportera pas des contraintes de traction; dans ce cas, il s'ensuit que et = Qu. 

Alors que des études expérimentales sur le verre confirment d'une façon satisfaisante la théorie de Gritritn, les travaux 
portant sur les roches restent insutfisants pour déterminer si, A l'aide de cette théorie, on peut prédire las ruptures par 
compression en déterminant la résistance des roches A la traction. Certes, il est peu probable que l'on puisse appliquer CutZU 
théorie aux masses rocheuses. Il est évident que des fractures telles des diaclases ne sont pas équivalentes A ae minces ceseures 
elliptiques dans un continuum puisque les diaclases s'aboutent et forment ainsi un ensemble. De plus, la longueur des fissures 
dans une masse rocheuse n'est pas petite par rapport au volume qui subit des contraintes et l'espacement est souvent asse.: petit 
pour modirier les concentrations des contraintes autour des défauts. 

AU1RES ILeORIES CE RESISTANCE 

Les divers critères des théories classiques de résistance considérées dans le cas de différents matériaux sont les suivants: 
une contrainte principale maximum, une contrainte maximum de cisaillement, une énergie maximum de dérormation, une énergie maximum 
de distorsion (c'est-à-dire une contrainte maximum de cisaillement octaédrique) et une déformation unitaire principale maximum. 

Considêrcns le critère de la contrainte principale maximum (Fig. 1-14a). L'enveloppe C représente une rupture par 
,ompression. Selon ce critère, toute condition de contrainte représentée par un cercle de Mohr (le cercle A par exemple) qui 
touche l'enveloppe C produit une rupture. Cela contredit évidemment l'expérience. En effet, on sait que, en augmentent la 
pression de confinement ou la contrainte principale mineure, on peut augmenter considérablement la contrainte principale majeure 
A La rupture. 

Si le critère de la contrainte principale s'appliquait aux contraintes de traction, T représenterait l'enveloppe des 
contraintes (Fig. 1-14a). Dans ce cas, une rupture se produirait dans n'importe quelle condition de contrainte représentée par 
un cercle de contrainte (B par exemple) qui touche l'enveloppe T. On ne connait pas très bien les paramètres des ruptures par 
traction et il est possible que ce critère soit valable pour les roches fragiles. 

L'enveloppe 8 de la figure 1-14b représente le critère de la contrainte de cisaillement maximum. Selon cette théorie, une 
rupture devrait donc se produire dans des conditions de contrainte où la contrainte de cisaillement maximum est égale à lu valeur 
le l'enveloppe (cercles A et 14. Cette théorie n'est certainement pas valable dans le cas des sonnes: elle ne tient compte 
ni de l'augmentation de la contrainte de cisaillement qui peut etre supportée lorsque la contrainte normale sur le plan criti,ue 
augmente, ni du tait qu'une résistance beaucoup plus petite s'applique dans les conditions où existent des contraintes de 
traction. 

La théorie de l'énergie de déformation totale ne s'applique pas A la plupart des matériaux parce qu'elle ne tient pas nowete 
des conditions des contraintes hydrostatiques. En d'autres termes, la rupture qui devrait se produire lorsque l'énergie ae 
déformation atteint un niveau critique ne se produit pas si cette énergie provient des contraintes principales ae valeur égale 
ou à peu près égale. 

La tnêorie de l'énergie de distorsion ou la théorie de la contrainte équivalente maximum de cisaillement octaédrique 
permettent d'extrapoler de façon plus juste les résultats de divers états de contrainte et tiennent compte des variations ae 
toutes les contraintes principales et non seulement des contraintes majeure et mineure. Ces deux théories équivalentes se tondent 
sur les deux concepts suivants: une rupture se produit soit lorsque l'énergie de distorsion ou l'énergie de déformation prouulte 
par les contraintes d, cisaillement prend une valeur critique soit lorsque, compte tenu des trois contraintes principales en 
un point, la contrainte de cisaillement TAU-o prend une valeur critique dans le plan ABC, c'est-A-dire le plan octaédrique (tig. 
1-14c). Ces deux concepts s'expriment par l'équation suivante: 

1 
= 	(( 	- 0.2) 2  4. (02 - as) 2 + (03 - 

Si on obtient la valeur critique de TAU-o par un test de compression uniaxiale, l'équetion 1-25 devient: 

T. = NrECU 3  = 0.47 Ou  

Cens l'étude des roches, il est necessaire de modifier cette tnéorie parce qu'elle prédit des valeurs égales pour les 
résistances à la compression uniaxiale et à la traction uniaxiale. On suppose donc que la contrainte de cisaillement octaédrique 
A la rupture est fonction de la contrainte normale SIG-o sur le plan octaédrique. Le critère de rupture est alors fonctioe non 
seulement des contraintes principales majeure et mineure, mais aussi ue ld contrainte principale interméaiaire. 

D'après la théorie de la déformation unitaire principale maximum, une rupture se produit lorsque la déformation uniteir, 
atteint une valeur critique. Cette théorie ne s'applique pas A la plupart des matériaux parce qu'elle ne concorde eas avec 1, 
fait qu.une condition de contrainte hydrostatique produit une déformation, mais non une rupture. Cependant, cette théorle 
s'applique peut-etre à la rupture de traction des roches fragiles. D'autres travaux de recherche nous permettraient de vérirrer 
cette possibilité. 

On a proposé une théorie de déformation de cisaillement maximum pour prédire le Comportement des sols sensiules (13). Lite 
pcurrait peut-etre s'appliquer aux roches, mais on n'a pas encore tait des études empiriques qui établiraient son utilité. 

L55 ES5AI5 

On doit considérer deux aspects des roches lorsqu'on êtaolit un programme d'essais: la nature de la substance rocheuse ou  
la combinaison des minéraux qui composent le matériau tondamental et la nature de la masse ou ue la formation ronfleuse, ce qui 
comprend non seulement la substance de la roche mais toutes les caractéristiques structurales telles les diaclases, les railles, 
la stratification, le gauchissement et d'autres discontinuités. Tandis que, dans la plupart des Froblêmes, nous sommes intéresses 
aux caractéristiques de résistance de la masse rocheuse, la majorité dee procéués d'essai se rapportent A la substance Au la 

rOcné. 

i ' es sai de  compression uniaxiale. - Le but ue PeSsal JE compression  uniaxiale  était  ue déterminer la résistance a, 
oempression du terrain pour les construetions. (La :able 2 donne quelluee valeurs obtenues pour certaines roches). un su,p05a1t 

iu'on pouvait prédire une rupture ,,ar cOmpreSSion ,n comparant les  CoLtr,luteS calculées antour ae l'excavation A la résustanCe 
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mesurée dans les tests. Cette méthode est baste sur la supposition que la résistance des éprouvettes testées en laboratoire 
est représentative de la masse rocheuse. On reconnaît de plus en plus que, à part les facteurs dont on parle plus bas, les 
eacteurs de géologie structurale sont tels que cette supposition n'est plus valable. 

TABLE2 

Résultats d'essais de compression uniaxiale effectués sur quelques substances 
typiques de roche.  

Résistance (moyenne) de 	 Coefficient de 	Module de 
Roche 	 compression uniaxiale - lb/pu.' 	variation - 6 	déformation -1b/po.' 

Pierre calcaire (7) 	 15,500 	 21 	 8.8 x 10 6  

Pierre calcaire (7) 	 4,960 	 40 	 5.4 

Grès (16) 	 31,100 	 26 	 4.3 

Schiste (16) 	 5,200 	 37 	 3.9 

Schiste (7) 	 5,220 	 53 	 1.8 

Grés fin (7) 	 3,500 	 66 	 1.9 

Conglomérat (6) 	 24,000 	 30.4 	 10.7 

Quartzite (6) 	 28,500 	 29.6 	 9.6 

Granit (7) 	 21,580 	 33 	 5.2 

Granit (7) 	 6,190 	 27 	 3.0 

Tuf volcanique (6) 	 38,100 	 30.1 	 11.1 

Tuf volcanique (7) 	 530 	 21 	 0.2 

Lave (6) 	 14,700 	 31.5 	 9.0 

Hornblende schisteux (6) 	35,400 	 48.5 	 12.7 

JaspoIde 	 64,000 	 7.5 	 12.8 

En plus de nous permettre d'utiliser directement les résultats, l'essai de compression nous permet aussi  d'teudier d'une 
façon indirecte d'autres propriétés. Comme pour le béton, on suppose parfois que la résistance à la traction, la résietance 
au cisaillement et le module de déformation des roches sont proportionnels à la résistance de compression. Certaines etudea 
semblent indiquer que ces relations pourraient réellement exister (12). 

La figure 1-15a représente les veriations possibles du module de déformation E avec la résistance de compression uniexiele 
3u. La figure 1-15n représente les valeurs possibles de la vitesse Cp de l'onde P qui varie avec eu. La figure 1-15c représente 

Le type de relation qui semble s'appliquer à la variation de la résistance de traction uniaxiale is  avec Qu. Si ces relations 
étaient vraies, il serait alors possible de déterminer ces autres propriétés de résistance de compression uniaxiale (ou vice 
versa si cela est plus pratique). 

D'une autre façon, on peut utiliser les essais , e compression simplement pour classer les roches selon leurs propriétés ce  
résistance et de déformation et pour obtenir une indication approximative des propriétés de forage et de concassage (plutêt que 
pour des fins de calculs). Dans l'avenir, l'emploi de tels essais de compression se justiriera erotablement par ces buts 
généraux. 

Comme la plupart des éprouvettes proviennent d'un carottier à couronne de diamant, elles ont une forme cylinarique. L. 
cylindre étant symétrique par rapport à son axe, cette forme est heureusement la forme idéale d'une éprouvette. Il reste alors 
à déterminer la lcngueur de l'éprouvette. 

Le rapport de la longueur L au diamètre D influence la résistance de l'éprouvette. Les éprouvettes longues peuvent subir  
la rupture par instabilité élastique. Les éprouvettes courtes éliminent le plan de rupture préféré dans les autres cas (Fig. 
1-16a) où l'angle de cisaillement (45 r FI12) est 67.50  pour FI = 45 0 . Il existe un domaine de longueurs intermédiaires qui 
élimine ces deux possibilités. Un rapport L/D entre 2.5 et 3.5 est en général un optimum dans les essais de compression. Un 
rapport intérieur au précédent donne un confinement efficace ou uàe contrainte triaxiale dans l'éprouvette et augmente ainsi 
la résistance apparente. 

Il est raisonnable de supposer qu'il existe une contrainte de Compression uniforme dans une éprouvette soumise à un essai  
de compression uniaxiale. De plus, il faut s'attendre A ce que la contrainte horizontale dans une telle éprouvette soit nulle. 
Cependant, un examen détaillé a montré que ces éprouvettes sont très rarement soumises à une condition de contrainte unieorme 

( 3 ). 

Les conditions des extrémités de l'éprouvette sont la cause principale des inégalités dans le cnamp de contraintes. Par 
exemple, si les bouts de l'éprouvette sont plats et si on la place entre des plateaux plats en acier, la contrainte de compression 
variera le long des extrémités et la contrainte maximum s'exercera sur les bordures (Fig. 1-16b) (3). De plus, il existera aux 
extrémités des contraintes horizontales qui pourraient être des contraintes de compression au centre de l'éprouvette et eui 
pourraient devenir des contraintes de traction près des bordures. 

A mi-hauteur de l'éprouvette, la résistance de compression verticale est maximum au centre de l'éprouvette et les contraintes 
nceizontales sont souvent des contraintes de traction sur toute la largeur de l'éprouvette. La fissuration verticale de tension, 
en particulier dans la section centrale des éprouvettes de compression, est compatible avec cette distribution des contraintes, 
mais une partie de la fissuration s'explique peut-être par une action de coin aprês que la rupture s'est amorcée en un point. 
ee plus, la présence de fissures dans la roche soumet leurs bordures à une tension horizontale, ce qui amènerait une rupture 
selon des plans verticaux (Fig. 1-13a). Un autre mécanisme plus réel est le fait que les roches, habituellement composées ne 
grains individuels ou de cristaux, pourraient avoir des champs de contraintes non-homogènes au niveau des grains avec des 
contraintes de traction causées par les déformations locales différentielles (Fig. 1-16 0). Dans une section verticale  d'un 
éprouv,tte soumise à Une contrainte de compression uniaxiale, la contrainte horizontale moyenne serait nulle, mais il y aurait 
peut-être  une dispersion des contraintes locales de traction et de compression, telle qu'indiquée à la figure 1-16e (21). 7oute 
contrainte externe de confinement tendrait à supprimer ces tensions locales et également toute détente, qui résulte par exemple  
Je l'enlèvement du sol qui fournit le confinement, entraînerait des tensions qui pourraient mener à des fissions ou à des 
fractures d'extension, parallèles à la paroi où s'est produit la détente aes contraintes. 

Puisque les inégalités de eietribution de la contrainte dans les extrémités de l'éprouvette sont causéea par la résistance 
te frottement, qui empêche la dilatation latérale de l'éprouvette soumise â des contraintes longitudinales, on a voulu éliminer 
ce frottement en lubrifiant les extrémités de l'éprouvette. Jusqu'à ce jour, on n'a pas réussi à mettre du point cette tecnnigue. 
ats études ont montré que le coefficient de frottement doit être inférieur à 0.1. de plus, en eubritiant les extrémités ce 

 l'éprouvette, celles-ci se trouvent soumises à des contraintes horizontales de traction sur toute leur largeur parce que le 
luorifiant s'est exprimé vers les bords de l'éprouvette. Dans ces cas, on constate presque toujours une rupture par fissuration 
verticale. 

Dans le cas des matériaux fragiles, un autre aspect important est le fait que les extrémités surissent ces ce.vi,rions mfneuies 
et ne sont plus rigoureusement parallèles. far exemple, si une éprouvette longue de 2 L.o. 	x 10- zm) a une déviation o  u.00ü, 
po. (5 x 100-6m), la différence de la déformation unitaire d'un cOte à l'autre de l'éprouvette peut être or s.001 po./po. dour 
une roche dure et fragile, cela représente une différence de contrainte i cuvant aller jusqu'à 15,000 ln/po' (103.D Me/mC). ea 
rupture s'amorce donc dans le côté soumis à la contraint, totaie la plus éaeVe,, mais â un, contrai..., moyenne inférieure à _fa 
rsistance du matériau. 
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Fig. 1-16 Facteurs qui influencent la résistance de compression 
uniaxiale: 
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De plus, on peut utiliser l'exemple précèdent pour illustrer les effets sur la détermination des propriétés élastiques de 
l'éprouvette. Par exemple, si l'on mesure la déformation unitaire d'un côté seulement de l'éprouvette, l'erreur dans la 
détermination du module de déformation peut etre de 100 pour cent. De plus, si on détermine le nombre de Poisson au moyen de 
deux jauges de déformation placées l'une verticalement et l'autre horizontalement en deux points de l'éprouvette, le nombre 
calculé pourrait facilement etre plus grand que 0.5; cette anomalie a été une énigme pour de nombreux chercheurs. 

Comme nous l'avons déjà dit, des travaux expérimentaux ont montré que la résistance d'une éprouvette de rocne fragile diminue 
lorsque son volume augmente. La probabilité d.importants défauts dans l'éprouvette augmente avec l'augmentation du volume: cela 
explique ce type de variation de résistance. Ainsi on peut s'attendre A ce que la résistance de grosses éprouvettes, dans 
lesquelles la distribution des défauts n'est pas influencée (c.-A-d. que les défauts ont une grandeur limitée) ne varie pas avec 
le volume. Dans quelques études, on a montré que c'est le cas. De plus, le coefficient de variation de la dispersion des 
résultats des tests diminue lorsque le volume de 1.érrouvette augmente. Cette constatation appuie aussi le concept que la 
présence de défauts dans le matériau influence la résistance et que ces défauts ont une grandeur maximum. 

Lorsque l'on fait 1.essai de la résistance de tout matériau, on doit reconnaitre qu'il est probable que la contrainte à la 
rupture ne soit pas aussi reproductible que le module de déformation ou le point d'écoulement (dans le cas d'un matériau nettement 
ductile tel 1.acier). On conçoit facilement que la rupture peut s.amorcer à cause de la présence de petites imperfections, de 
faiblesses ou d'éléments hétérogènes. Lorsque la charge se reporte alors sur d'autres parties du matériau, la rupture se propage 
dans toute l'éprouvette. Ainsi la dispersion des valeurs est obtenue, meme pour des matériaux homogènes traités comme le béton 
et l'acier (Fig. 1-16c). Meme si cela n'est pas toujours le cas, on doit s'attendre à ce que la dispersion des valeurs soit 
plus grande pour un matériau comme la roche. Il est donc très important de faire des séries de tests sur une roche, d'exprimer 
les résultats par rapport aux expressions des statistiques; la moyenne, l'écart quadratique moyen (ou le coefficient de variation, 
lui est l'écart quadratique exprimé sous forme de pourcentage de la moyenne) et si cela est possible, de donner le domaine des 
valeurs. 

Quand on calcule les coefficients de sécurité, il faut préciser s'ils s'appliquent à la valeur moyenne ae la résistance ou 
A une valeur. Par exemple, dans les grands ouvrages en béton, les règles précisent que 80% des cylindres d'essai doivent 
eresenter une résistance plus grande que la résistance exigée (11). En reliant le coefficient de sécurité à la résistance exigée, 
on =tient la ccntrainte admissible. 

En supposant que la distribution des résultats est normale, le rapport de la résistance donnée à lu résistance moyenne ue 
L'éprouvette dépend du coefficient de variation de cette distribution. Selon le calcul des probabilités, la résistance donnée 
,st égale A 83 pour cent de la résistance moyenne si le coefficient de variation est de 20 pour cent (Fig. 4-21b); elle est 
égale à 75 pour cent de la résistance moyenne si le coefficient de variation est de 30 pour cent. Pour les coerficients de 
variation indiqués plus haut, un coefficient de sécurité, égal A4 si on le calcule A partir de la résistance donnée, serait 
égal A 5 si on le calcule à partir de la résistance moyenne. 

On détermine le mcdule de déformation en mesurant la déformation longitudinale de l'éprouvette de compression. L. dérormation 
unitaire de certaines substances de roche dépend non seulement de la contrainte, mais aussi du temps. Dans ces c.., le module 
de déformaticn calculé varie selon le taux de la ccntrainte ou de la déformation unitaire appliquée pendant l'essai. (voix 
Li-jure 1-17a). 

leéquaticn contrainte-déformation unitaire d'un corps qui se comporte comme un modèle Kelvin et qui est soumis à un essai 
A taux constant de variation de la contrainte est la suivante (4): 

, _ 	u_e _.,/n ) 
0,, EPS est la déformation unitaire, SIC est la contrainte, SIC' est le taux de variation de la contrainte, t est la durée qui 
s'écoule entre le début de l'essai et l'instant on la contrainte est égale à SIC, n est le coefficient de viscosité et L est 
le module de déformation. A l'aide de cette équation, on voit que la courbe de ce matériau n'est pas une droite, saur si t est 
nul. 

Quand une substance rocheuse a des propriétés de fluage distinctes, il peut etre valable de faire un essai pcur déterminer 
son coefficient de viscosité à différents niveaux de contrainte. On rait alors un essai de contrainte "contrôlée. en appliquant 
un certain accroissement de contrainte pendant un certain intervalle de temps. La figure 1-6f représente une courbe détormation 
unitaire-temps gui est ainsi obtenue. On extrapole cette courbe pour déterminer l'asymptote à partir de laeuelle il sera possiele 
de trouver la valeur de E; on résout alors 1.équation 1-7 par rapport à n. La courbe contrainte-déformation unitaire obtenue 
par cet essai a l'allure de la courbe représentée A la figure 1-17b. 

L'essai de compression triaxiale 

L'essai de compression triaxiale sert â déterminer les paramètres de résistance selon la théorie ne  Mohr de la résistance 
et à éliminer les contraintes horizontales de traction qui se présentent dans l'essai de compression uniaxiale. On voit à la 
figure 1-18a l'appareil typique utilisé dans cet essai. L'éprouvette est entourée d'une épaisse membrane de caoutchouc. Un 
liquide sous pression exerce une contrainte latérale sur la surface extérieure de cette membrane et à l'intérieur d'un récipient 
cylindrique épais. On applique une contrainte longitudinale sur l'éprouvette au moyen d'un piston. 

En général, la rupture des éprouvettes soumises à un essai de compression triaxiaie est régie par la théorie de Aohr: l'angle 
du plan de rupture est de (45 FI/2) par rapport au plan principal majeur (Fig. 1-18b). Cependant, les plans préférentiels 
de faiblesse tels des joints pleins et des couches superposées de divers types peuvent aussi exercer une action sur le pian réel 
de rupture. 

quand de tels plans font partie de la substance rocheuse, on la soumet à des essais de compression triaxiale pour déterminer 
les valeurs de c et de FI relatives à ces plans. Dans ce cas, si on cannait les contraintes principales majeures et l'angle 
lu plan faible, on détermine la contrainte normale et la contrainte de cisaillement qui agissent sur ce plan A l'aide d'une 
dullyse par coins (Fig. 1-18c). On obtient ainsi une série de points (TAU, SIG), ce qui permet de tracer sur un dieeramme cle 
Aonr l'enveloppe de rupture pour ces plans faibles. 

Les essais de cisaillement 

Les essais de cisaillement permettent d'examiner les caractéristiques de la résistance d'une éprouvette pour les déterminés. 
On voit à la figure 1-19a un appareil qui permet de prédéterminer l'angle de rupture de l'éprouvette (5). En plaçant divers 
types de cales sous la pince gui retient l'éprouvette, on peut varier la contrainte normale et la contrainte de cisaillement 
lui s'exercent sur le plan de rupture. On obtient ainsi une serin de points (SIC, TAU) avec lesquels on trace l'enveloppe se 
Acnx des échantillons. En plus de servir à examiner les propriétés de résistance pour des plans particuliers d'une éprouvette, 
cet essai peut remplacer l'essai triaxial normal pour les échantillons qui ne présentent pas de (dans de raiblesse. 

On voit à la figure 1-19b un autre appareil qui permet d.ontenir les memes résultats (5). Lens ce cae, on pose une garniture 
autour de l'éprouvette selon un plan de faiblesse ou selon un plan faisant un angle prédéterminé avec le plan principal mejeur. 
On encaisse ensuite l'échantillon dans du ciment et on le place dans une machine à essais de compression; des billes situées 
entre le plateau supérieur de la machine et le tablier reposant sur l'échantillon permettent la déformation latérale consécutive 
I la rupture de l'échantillon. En variant l'orientation du plan de rupture prédéterminé, on obtient une strie de points (Sis, 
1AU) avec lesquels on trace une enveloppe de Mohr. 

L'essai de cisaillement direct (Fig. 1-20) constitue une autre technique servant à déterminer l'enveloppe de rupture de Monr. 
Dans ce test, on contrôle la contrainte normale s'exerçant sur le plan de rupture par Id force axiale Q et la contrainte se 
cisaillement, par la force transversale P. On obtient une série de points (SIC, TAU) en taisant varier la contrainte normale 
et en déterminant la contrainte de cisaillement à la rupture. Cette eerie de points nous permet de tracer use enveloppe de Mont. 
Les résultats de cet essai sont plus reproductibles que 1,e résultats ae l'essai ae compression triuxiale (.), sans doute parce 
Ide l'influence de la présence de plans de faiblesse dans l'écelntellon y est éliminée. 

L'essai de cisaillement direct présente deux defaute. Le ,ie,ardtioe d, l'éprouvette, lui est très importante, eet aussi 
tr ,_. longue. Ce Flue, la répartition réelle des contrdintee (jar opposition à leur répartition supposée) dans le plee de tueture 

Eq. 1-27 
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Fig. 1-17 Les courbes contrainte-déformation unitaire des roches 
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Fig. 1-18 Essai de compression uniaxiale 
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Fig. 1 -19 Appareil servant à mesurer la résistance de cisaillement d'une 

éprouvette selon des plans prédéterminés (5). 

•■•■• 

Q El  Q 

1 
2=1 

Fig. 1-20 Essai de cisaillement dircect. 
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est complexe et indéterminée. Malgré ces défauts, cet essai est très utile actuellement en mécanique des rocnes, vu sa 
simplicité, son collt peu élevé et aussi la possibilité de reproduire les résultats. 

L'essai de traction 

L'essai de traction uniaxiale sert à déterminer la résistance d'un échantillon de roche .1 . 1a traction. Cet essai ne donne 
pas des résultats satisfaisants, en particulier lorsqu'il s'agit de roches fragiles, parce qu'il est difficile •éliminer toute 
excentricité de la charge. De plus, le concept du joint faible s'applique plus dans cet essai que dans la plupart des autres 
essais. c'est pourquoi on utilise peu cet essai dans les travaux de recherche ou &des fins pratiques... 

On a utilisé d'autres essais pour déterminer la résistance à la traction des roches.. L'essai .de la poutre, gui s'applique 
à des matériaux sembables aux roches, par exemple le béton, est le plus couramment Utilisé. Pour un.meme échantillon, la valeur 
Je la résistance à la traction obtentie par un essai de la poutre est souvent de deux à trois fois plus élevée que la valeur ae 
la résistance moyenne déterminée par.un essai de traction uniaxiale. 

Il semble que, dans un essai de la poutre 	quatre points'. (c.-à-d. dans un essai oé- la chàrge s'exerce sur deux points 
avec deux réactions aux deux extrémités de la poutre), la longueur de la fibre extreme soumise à la contrainte maximum le rang 
de la poutre peut influencer la contrainte maximum à la rupture. Le concept des liaisons faibles.nous suggère encore que la 
contrainte à la rupture devrait diminuer lorsque la longueur de la fibre extreme soumise à la ccntiainte maximum de flexion 
augmente. 

On a élaboré d'autres tests indirects de résistance à la traction. L'essai brésilien consiste à charger un disque de rocne 
selon son diamètre (Fig. 1-21a) (5). Cette charge soumet la plus grande partie du diamètre verticarà une contrainte de traction 
plus ou moins unirorme. A l'aide de cette contrainte, lorsqu'elle entra/ne la rupture, on détermine la résistance de l'échantillon 
à la traction. L'équation de la contrainte moyenne de traction à la rupture s'écrit: 

où P est la charge externe, D, le diamètre de l'échantillon et L, sa longueur. 

Dans l'essai brésilien, la roche située aux points d'application de la charge se fait SouVent broyer avant que la rupture 
n'ait lieu. En ce cas, la distribution élastique des contraintes ne s'applique plus nécessairement. L'action des coins de la 
zone broyée peut devenir un moyen important pour déterminer la contrainte horizontale de traction. On évite cette complication 
en appliquant la charge sur un arc de tan -  0.125 (18); en ce cas, il faut veiller à ne produire aucune contrainte tangentielle, 
qui Fourrait résulter de l'utilisation d'un tampon fait d'un matériau plastique comme le cuivre par exemple. 

D'une autre façon, on peut aussi tenir compte de l'action du broyage en utilisant l'équation empirique Suivante (19): 

0.79 P  

T s 	(D-1.7 P/(:),,) 2  

on Qu, P et D sont respectivement en lb/po. 2 , en lb. et en po. 

Eq. 1 - 28(b) 

On voit A la figure 1-21b un essai semblable â l'essai brésilien. L'échantillon est un moellon brut dont le rapport L/D 
doit etre égal ou inférieur a 1.5 (5). L'indice de résistance est le quotient de la charge à la rupture par le volume du moellon 
élevé à la puissance 2/3. Bien que le coefficient de variation de la dispersion des résultats dans l'essai précédent est plus 
élevé que dans les essais oh on utilise des échantillons soigneusement préparés, les utilisateurs de l'essai pensent qu'il est 
moins collteux d'effectuer un grand nombre d'essais pour obtenir une valeur moyenne satisfaisante que de préparer mains 
d'éprouvettes pour les autres tests. 

L'essai de  cisaillement in situ 

La résistance in situ de la roche est probablement très différente de celle d'une éprouvette essayée en laboratoire à cause 
des formations géologiques de la masse rocheuse. C'est pourquoi on a tenté de déterminer la résistance d'une masse rocneuse 
par des essais de cisaillement in situ. Ces essais exigent des tranchées profondes pratiquées autour des tranches de rocne qui 
sont alors chargées afin de soumettre le plan éventuel de rupture à des contraintes normales et à des contraintes de cisaillement. 

Si un tel essai est effectué sous terre, on dispose le matériel de la façon indiquée A la figure 1-22. Dans ce cas, la 
réaction du toit de l'excavation élimine les frais d'avoir une grande masse de roche pour produire une telle réaction lorsque 
l'essai est effectué en surface. Le matériel représenté à la figure 1-22, a l'avantage qu'une contrainte normale et une 
contrainte de cisaillement sont appliquées sur le plan limite de rupture à l'aide d'un seul vérin. 

Dans certaines circonstances, ces tests sont très utiles pour déterminer les propriétés de résistance in situ. Cependant, 
chaque essai est très dispendieux et il faut faire plusieurs tests pour obtenir les valeurs moyennes et les dispersions. Ln 
plusieurs circorstances, les résultats ne sont pas encore des mesures complètement valableà des propriétés de résistance in situ 
des masses de roche plus grandes. 

L'essai de vitesse séismique in situ 	 _ 	 . 	. . _ 

Cans la méthode sismique de prospection géophysique, il faut mesurer les vitesses sismiques dans les diverses couches ou 
terrain considéré. Ces vitesses varient habituellement de 3000 à 20,000 p .i./sec. (815.m/sec. 7..6100..m/sec.) dans la roche et 
sont reliées théoriquement-au module de déformation de la masse rocheuse. Au Chapitre 8, nous donnons le développement théorique 
de cette relation. Cependant, les équations finales sont: 

.'où  Op est la vitesse de l'onde longitudinale ou onde de compression, Cs, la vitesse de l'onde transversale ou onde de 
, cisaillement, E, le module de déformation, G, le module de rigidité, MU, le coefficient de Poisson, GAM, le poids unitaire ne 
la roche et g, l'accélération due â la pesanteur. 

• 
L'appareil employé dans 'la technique de prospection par .  réfraction se compose 'de géophones et d'un oscillograpne enr,gistreur. 

On provoque la formation d'ondes sonores par l'explosion d'une charge de dynamite ou, pour les terrains peu profonds, en frappant 
le scl avec un marteau (Fig. 1-23). Un géophone placé en cet endroit enregistre l'heure exacte du choc; d'autres géophones 
enregistrent l'heure d'arrivée des ondes; ces résultats sont transmis à l'oscillographe et enregistrés par voie photographique. 

Cri trace alors le grapne temps &arrivée-distance des géopnones du point de tir. La pente de la courue ainsi obtenue permet 
de déterminer la vitesse des ondes dans les diverses couches du terrain. En général, on aiSpose les géopnones à une distance 
maximum égale à quatre fois la profondeur du terrain à laquelle on veut obtenir des données. 

L'ordonnée à l'origine obtenue en prolongeant la droite V2 jusqu'à l'axe des y (voir le point A à la figure 1-ci) est une 
meaure  ne la profondeur de la couche (1). Le point A représente théoriquement 1.heure d'arrivée de l'onde au géopnone placé 
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Fig. 1 -21 Clivage de traction dû aux forces compressives. 

Fig. 1 -22 Essai de cisaillement in-situ. 
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sur le site de l'explosion. Dans ce cas, la distance parcourue par cette onde est égale â deux fois la profondeur de la ccuche 
(1). Par conséquent, l'épaisseur de la couche se détermine à l'aide de l'équation suivante: 

= Vi x 0A/2 

Dans les relations précédentes, on suppose que le parcours de l'onde sismique â partir de l'origine ne l'onde est vertical 
dans la première couche, horizontal â travers la seconde ou la troisième couche, et à nouveau vertical jusqu'au géophone. 11 
existe des relations plus exactes, mais les différences dans les résultats obtenus ne sont normalement pas appréciables. 

Ce procédé ne permet d'obtenir des informations de prospection et des informations sur la structure du sol qu'à une profondeur 
limitée; par conséquent, l'étude du terrain par cette méthode est inutile pour les excavations souterraines. Cependant, il 
permet d'obtenir des données utiles sur le site futur d'un barrage ou d'une mine à ciel ouvert. 

L'essai de vitesse in situ des ondes sismiques permet de connaître non seulement 1.épaisseur des strates, mais aussi les 
caractéristiques de résistance de la masse rocheuse plutôt que la résistance individuelle des échantillons. Par exempie, si 
une substance de roche est dure, mais si elle est située dans une formation qui comporte de nombreuses diaclases altérées ou  
non, la vitesse sismique tend à étre basse (voir Table 3). Ainsi nous ne savons pas mile matériau est une-roche faible et 
nomogène ou si la formation est composée d'une substance dure de roche dans une masse qui comporte beaucoup de diaclases. Je 
plus, si les fissures d'une formation où existent beaucoup de diaclases sont remplies d'eau, la vitesse est très peu modifiée 
par la présence des diaclases. La table suivante donne quelques valeurs de vitesse sismique typigues et illustre ainsi les 
considérations précédentes (8). 

TABLE 3 

Vitesses sismiques typiques 

Nature de la rocne 	 Vitesse  sismique 

pl./sec. 	 m/sec.  

Schiste 
Grès 
Granit massif 
Granit partiellement décomposé et 

légèrement fissuré 
Granit fortement décomposé et fracturé 
Granit fortement décomposé et friable 
Calcaire 

2900 - 12,800 
4700 - 14,000 

18,500 

10,500 
2,200 
1,500 

16400 - 20,200 

des - 3904 
1433 - 4270 

5643 

3203 
671 
455 

 5000 - 6160 

Diaprés plusieurs études, il semble qu.il  existe une relation linéaire entre la résistance à la compression uniaxiale et 
le module de déformation de la roche (Fig. 1-15a), analogue à la relation supposée pour le béton oû la résistance à la compression 
est supposée égale à 1/1000 du module de déformation (6,12). Il semple aussi que cette relation varie selon la nature de la 
roche. Par exemple, la résistance à la compression uniaxiale d'une roche ignée pourrait être seulement une fraction ae son 
module de déformation alors gu.une roche sédimentaire pourrait étre une autre fraction de son module. SI on efrectuait  ces  
études plus approfondies de ces relations, il deviendrait possible de déterminer la résistance in situ J' une masse rocneuse  par 
des essais de vitesse sismique (qui permettent de déterminer le module de déformation). Certains entrepreneurs utilisent uéjà 
la vitesse sismique pour savoir si la roche se fendillera facilement, CO gui évite le dynamitage de la rocne en surfJce. 

L'essai de vitesse sismique en laboratoire 

on peut mesurer en laboratoire la vitesse de propagation des ondes longitudinales dans les carottes d'échantillonnage. La 
vitesse sert alors à calculer le module de déformation de l'échantillon lorsqu'il est soumis a  des contraintes dynamiques 
relativement faibles. On utilise l'équation: 

où OC est la densité et Cp, la vitesse de l'onde longitudinale. 

D'une autre façon, on peut comparer la vitesse des ondes déterminée en lauoratoire et la vitesse obtenue sur les lieux. 
Si les résultats obtenus sur les lieux sont beaucoup plus petits que les résultats obtenus en laboratoire, on conclut que la 
présence de diaclases cu de particularités quelconques dans la structure de la rocne est la cause de cette différence. 

l'essai en laloratoire s'effectue selon deux procédés. On peut d'abord faire vibrer longitudinalement l'échantillon et 
déterminer la freqUenCe r à laquelle la résonance se produit. Si on suppose que la résonance se produit lorsque la longueur 
d'onde est égale à deux rois la longueur L de l'échantillon, la vitesse de l'onde longitudinale est de 2 fL. 

On peut aussi mesurer la durée t que met une onde à parcourir la longueur L de l'échantillon et calculer alors la vitesse 
L/t. 

L'essai de mise en charge d'une  plaque 

Lorsqu'il est possible d'appliquer de trés grandes forces, 1.essai de mise en charge d'une plaque permet d'ottenir des 
renseignements sur la résistance dune masse rocheuse plutôt que des renseignements sur la résistance de petits échantillons 
de la substance. Dans l'essai de mise en charge dune  plaque, on cherche à entrainer la rupture du matériau par cisaillemtnt 
en posant une plaque sur la surface rocheuse et en augmentant la pression de contact. Selon la nature de la roche, la rupture 
se manifeste par une fracture nette, par un écoulement soudain ou par un écoulement continu. On suppose que la théorie ae 
résistance exprimée dans l'équation 1-17 régit ces divers modes de rupture. 

Dans cette théorie, on suppose aussi que la pression de contact est répartie uniformément sur la plaque et qu'une résistance 
Je frottement empéche tout mouvement latéral du terrain par rapport A la plaque, c'est-à-dire que ces deux surraces sont 
ruineuses. La supposition que les surfaces sont rugueuses est généralement valable et la supposition que la pression de contact 

est unifcrmément répartie devient valable si on place un sac de caoutchouc rempli d'eau entre la plaque et les roches. 

L'équation 1-17 s.applique lorsque 1.essai porte sur un plancner ou une surface horizontale. Lorsque l'essai porte sur un 
mur Cu une surface verticale, les premier et troisième termes de l'éyuation n'influencent pas la capacité portante limite. 
L'équation ne comporte plus qu'un seul terme. On la modifie pour qu'elle s'applique à une surface carrée plutôt qu'à une surface 
portante allongée: 

qf = 1.3  clic  

En plus d.augmenter la charge sur la plaque, il est important de contrôler le taux d'application de la charge afin qu'A cnaque 
nouvel accroissement de charge, on obtient toutes les composantes de la déformation visqueuse. Dans certaines roches, la rupture 
se manifeste par un écoulement plastique continu et relativement lent. Dans ce cas, si le taux d'application de la charge est 
rapide, la valeur de la résistance obtenue par les tests serait plus élevée que la valeur de la résistance réelle. 

Exemple. On voit à la figure 1-24 les résultats d'un essai de mise en charge d'une plaque sur la paroi u.une galerie 
dans une roche altérée (10). Le diamètre de la plaque était de 4 po. (0.1m) seulement, car la capacité du vérin était 
limitée. La rupture était sous forme d'un écoulement plastique bien que, dans les autres essais portant sur cette memE 
galerie, la rupture ait souvent été provoquée par une fracture soudaine de la roche. La pression portante limite était ne 

 2.1 kip/po.2  (14.5 MN/m.); lorsque la pression de contact atteignit 1.9 kip/po. 2  (13.1 145/m 4 ), des fragments de roche rur..ult 
projetés de la parsi voisine. L'angle de frottement intérieur (déterminé en laboratoire) était de 37°. 

Ce détermine Sc à l'aide de l'équation 1-19: 

Nc = 7  tan'  (45  4 37/2) = 113 

Cn calcule c A l'aide de 1.é 1 uation 1-32: 
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c = 2,100/(1.3 x 113) = 14.3 lb/p0. 2  (0.1 MN/m 2 ) 

LA CLASSIFICAT/oN CES RoCIIES 

Il est important que la communication entre les divers groupes intéressés de science appliquée (par ex., les physiciens, 
les géologues, les ingénieurs, les exploitants et les entrepreneurs) soit efficace. Par exemple, cn peut décrire une certaine 
roche comme un schiste crétacé comportant de petites quantités de quartz et de pyrite. Cependant, quelques-unes des principales 
caractéristiques qui nous intéressent sont: a) La roche est-elle jointée, très fracturée, nettement stratifiée ou massive? 
b) A la rupture, la roche se comporte-t-elle comme une substance fragile ou plastique? c) La roche est-elle visqueuse avant 
la rupture? d) Est-il valable d'interpoler les informations obtenues de divers trous de sonde? En d'autres termes, on doit 
considérer les propriétés principales et donner les renseignements appropriés aux personnes intéressées pour qu'elles prévoient 
les problèmes qui risquent de se présenter. 

"Une classification est un arrangement de choses par classes selon leurs caractéristiques communes9 (Encyclopédie Britannica). 
On peut classer des choses d.aprés leurs caractéristiques naturelles et inhérentes (par ex., la classification des animaux en 
familles, etc.) ou d'après leur utilisation (par ex., la classification des livres selon leur grandeur dans les bibliothèques). 
La classification des roches que l'on utilise dans les problèmes de science appliquée devrait donc etre fonctionnelle et les 
termes utilisés pour la communication entre les groupes devraient être définis, largement répandus et devraient se rapporter 
à l'utilisation de l'information. 

Dans le choix des propriétés qui seront utilisées pour établir la classification, il faut considérer la plupart des 
applications de la mécanique des roches. Les principaux domaines sont: le calcul et le dessin des talus; le percement ues 
tunnels, des puits, des galeries, des travers-bancs et des centrales d'énergie souterraines; le calcul et le dessin des travaux 
miniers (par ex., les chantiers d'abattage, les chambres et les piliers); le contrôle des eaux souterraines; le calcul et le 
dessin des revetements des tunnels et des centrales d'énergie, des systèmes de boulonnage des roches, des cadres des galeries 
et des travers-bancs, du soutènement des chantiers d'abattage et d'autres types de souténement; le calcul et le dessin de 
l'exploitation Far foudroyage (c.-a-d. effectuer le foudroyage initial, extraire efficacement le minerai et minimiser les 
affaissements); le calcul et le dessin des abris antiatomiques souterrains (c.-à-d. l'analyse de l'action des contraintes et 
des mouvements de terrain provoqués par les ondes dynamiques de déformation et le calcul et le dessin de la géométrie des 
excavations et des revêtements nécessaires); le calcul et le dessin des fondations; l'appréciation des risques de coups de toit; 
le calcul et le dessin des canevas optimums des puits et des charges explosives; enfin l'étude des procédés de comminution. 

Dans cette liste d'applications possibles, les propriétés importantes les plus fréquentes et les plus facilement déterminables 
sont: 

i) La résistance de la substance de roche. 

ii) Les caractéristiques de déformation de la substance de roche avant et après la rupture. 

iii) L'homogénéité et risctropie globale de la formation. 

Beaucoup d'autres propriétés sont importantes dans certains problèmes particuliers. Cependant, dans la plupart des projets, 
il faut faire des tests additionnels et obtenir d'autres données qu'il ne serait pas utile d.inclure dans la classification 
générale. Une classification devrait simplement donner des renseignements indiquant les types de problèmes à résoudre et d.étuaes 
ou de tests à faire. 

Far exemple, une partie du site (d'une mine, d'un barrage, etc.) peut étre un terrain faillé. Les railles peuvent crois 
3e présenter des façons suivantes: les failles sont nettes et les formations ne présentent pas d'altération ou de contorsion; 
les formations voisines présentent des contorsions et/ou des fractures; la roche voisine peut être altérée; les failles peuvent 
être tressées ou cisaillées sur une largeur considérable; les failles sont bréchiformes dans une matrice d'argile de rrottement 

ou dans une roche minéralisée secondaire. Toutes ces caractéristiques de structure sont certes importantes pour la stabilité, 
mais elles ne peuvent figurer dans un système de classement simple. 

Jusqu'à ce jour, la classification géologique des roches d'après leur origine a été la classification la plus couramment 
utilisée. Voyons si cette classification répond aux exigences fonctionnelles de la mécanique des rocnes. En bref, le système 
de classement est le suivant: 

I) Rocnes sédimentaires: a) mécaniques b) chimiques c) organiques 

ii) Roches ignées: a) acides b) intermédiaires c) basiques et 
I) plutoniques ii) hypabyssales iii) extrusives 

iii) Roches métamorphiques 

Une classification géologique donne des informations, cependant insuffisantes, sui' les propriétés précédentes des rocees, 
pour les ingénieurs. Si, en faisant le relevé du terrain, on recueille des informations structurales, on obtient ainsi des 
renseignements complémentaires très utiles. 

Une description pétrographique très détaillée de la substance de la rocne, qui est souvent nécessaire au géologue et qui 
comprend des données chimiques, minéralogiques et pétrographiques, est très utile. Les analyses chimiques donnent rarement des 
informations sur la résistance, la déformation ou la continuité. Cependant, à l'aide des données minéralogiques, on peut juger 
quels seront les effets probables de l'exposition à l'atmosphère des eaux d'infiltration, ainsi que la possibilité d'un gonflement 
et de variations de la résistance de la rocne à l'état sec et à l'état mouillé. 

De même, les études pétrographiques peuvent donner aussi des informations utiles telles que la cause de la détérioration 
des minéraux. Par exemple, en sacnant si l'altération d'une roche a été causée par l'intemtérisme à la surface ou par une action 
nydrothexmique, on peut déterminer si les produits de 1.altération seraient associés à une surface d.ércsion ou à autre cnose. 
La détection des zones altérées voisines des diaclases pourrait être très importante en ce gui concerne les propriétés de . 
résistance de la formation. Cependant, ces détails ne peuvent figurer dans un système simple de classification. On les 
déterminerait, si nécessaire, à l'aide d'essais spéciaux. 

Les analyses pétrographiques, qui comprennent des renseignements sur l'aspect, l'origine et les minéraux de la rocne, 
apportent des informations pertinentes. De telles analyses nous permettent de déduire indirectement la valeur de la résistance 
et les propriétés de déformation; par exemple, les microfractures détectées dans des cristaux de quartz dans le granit sont 
importantes en ce qui concerne la résistance du granit. Cependant; ces analyses sont en général conteuses et donnent des 
informations d'une façon indirecte si on les compare avec les essais directs de résistance qui sont moins coOteux et qui donnent 
àes informations plus pratiques. Lorsqu'on sait que la résistance d'un granit à la compression peut avoir une valeur cals.ul basse 
lue 6,000 lb/po..? (41.4 MN/m?) ou aussi naute que 50,000 lb/po.? (345 MN/m?), on voit qu'une classification géologique est 
insuffisante Four l'ingénieur. 

• 
. On a déjà proposé un autre système de classifiéation des roches qui sert à déterminer le type approprié de soutènement aes 

tunnels (14). Caus ce système, toutes les roches sont divisées en sept catégories: 

i) Roche intacte, c.-à-d. une roche ne comportant eas de diaclases 

ii) Roche stratifiée, c.-à-d. une roche qui a une faible résistance entre les couches. 

iii) mioche modérément fissurée, c.-à-d. une masse rocheuse fissurée mais cimentée ou très solidaire de sorte qu'on peut 
laisser une paroi verticale sans appui. 

• 
iv) ,;oche en couches et en blocs, c.-à-d. une masse rocheuse fissurée dont les diaclases ne sont pas cimentées et aunt les 

blocs sont faiblement liés de sorte qu'il faut soutenir les parois verticales. 

v) Roche broyée, c.-à-d. une roche réduite en petits fragments sans avoir subi une transformation chimique. 

vi) :tache tessée, c.-à-d. une roche qui contient des minéraux d'une casse capacité de gonflement. 

vii) (oelle gonflante, c.-à-d. une roche qui contient des minèraux d'une grande capacité de gonflement. 
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Ce système de classement est utile pour le calcul et la construction des tunnels, mais il n'est pas assez efficace pour 
servir d'une façon plus générale. Par exemple, il donne très peu d'informations sur la résistance et il n'en donne pas sur les 
caractéristiques de rupture. 

Voici un autre système qui décrit la roche autour des excavations sourterraines en utilisant les termes de la mécanique (15): 

( i) Roche compétente, c.-à-d. une roche qui supporte une excavation sans l'aide d'un soutènement. 

a) Massive - élastique, c.-à-d. homogène et isotropique 

b) Stratifiée - élastique, c.-à-d. une roche composée de strates homogènes et isotropes dont l'épaisseur est inférieure 
â la portée de l'excavation et entre lesquelles existe très peu de cohésion. 

C) 	Massive - plastique, c.-à-d. une roche qui s'écoule sous une contrainte faible. 

(ii) Roche incompétente, c.-A-d. une roche qui a besoin d'appuis artificiels pour supporter une excavation. 

Ce système nous donne des informations sur la résistance relative des roches, mais les informations sont reliées à la yranaeur 
et à la forme de l'excavation particulière. Plusieurs classifications peuvent ainsi exister pour une même masse rocheuse. 1, 

système précédent ne nous renseigne pas sur les caractéristiques de rupture ou sur les aspects structuraux, par exemLle la 
fissuration de la formation. Il nous donne cependant des informations sur la stratification, mais seulement dans le cas ace 

 rocnes sédimentaires; il n'indique pas le subannage des roches métamorphiques des dyxes et des filons-couches. De plus, ce type 
de classification de résistance ne s'applique pas aux pentes, aux fondations ou au rorage. 

Un autre système de classification des différents types de terrain utilise une série de modèles de déformation (16). Le 
but de ce système de classement est d'idéaliser divers types de terrain pour les études théoriques spéciales en dynamique des 
sols. Voici quelques-uns des modèles qui sont utilisés dans cet ouvrage: 

(i) Corps élastique linéaire, c.-A-d. un corps dont la courbe contrainte-déformation unitaire est une droite réversible. 

(ii) Corps élastique curviligne, c.-à-d. un corps dont la courbe contrainte-déformation unitaire est une ligne courue et 
réversible. 

(iii)Corps élastique Di-linéaire, c.-à-d. un corps dont la courbe contrainte-déformation unitaire est réversible et se 
compose de deux lignes droites. 

(iv) Corps élastico-plastique, c.-à-d. un corps dont la courbe contrainte-déformation unitaire est une ligne droite inclinée 
reliée à une ligne horizontale qui représente la déformation plastique. 

(v) Corps plastico-élastique, c.à-d. un corps dont la courbe contrainte-déformation unitaire est initialement une ligne 
horizontale, qui est reliée à une ligne droite inclinée. 

(vi) Corps visco-élastique, c.-à-d. un corps dont la déformation varie A la fois avec le niveau et la durée de la contrainte, 
mais dont la déformation est complètement récupérable. 

(vii) Corps visco-plastique, c.-à-d. un corps dont la déformation varie à la fois avec le niveau et la durée de la contrainte, 
mais dont la déformation n'est pas complètement récupérable. 

(viii) Milieu serré (qui devient plus rigide) c.-à-d. une masse dont la courbe contrainte-déformation unitaire est 
initialement une ligne droite horizontale reliée à une ligne droite verticale. 

Ce système eat très utile dans les études avancées de distribution des contraintes et il pourrait servir de base pour 
distinguer les divers modes de déformation de la roche. Cependant, il ne nous renseigne pas sur la résistance et sur la structure 
de la roche. De plus, il se base sur des concepts beaucoup plus avancés que les simples techniques d'essai qui pourraient être 
utilisées pour obtenir les données empiriques nécessaires. 

On constate qu'aucun de ces systèmes de classement ne répond aux besoins de l'ingénieur. Le système idéal devrait indiquer 
la résistance, les caractéristiques de déformation et l'aspect de la masse rocheuse sur place. A l'heure actuelle, il est très 
difficile d'évaltier les propriétés de résistance et de déformation de la formation rocheuse. Ainsi le mieux que l'on puisse 
faire pratiquement est d'évaluer les propriétés de résistance et de déformation de la substance, généralement à l'aide des 
carottes de sondage. 

Ces proprietés de la substance de la roche nous donnent des informations pertinentes sur la formation. Par exemple, si la 
substance est faible, alors la formation sera certainement faible. D'autre part, si la substance est résistante, la résistance 
de la formation peut être faible ou élevée, mais on sait que cette fainlesse est due à la structure. Voici un système ce  
classement pratique qui convient à l'heure actuelle: 

Substance: Résistante ou faible 

Elastique ou plastique 

Formation: Massive, stratifiée, en blocs, brisée 

Si un terme géologique est facilement établi, il devrait être utilisé; dans le cas contraire, la classification donnerait 
seulement une description de la roche. Par exemple, on pourrait classer une certaine roche de la façon suivante: 

Substance: Pierre calcaire résistante et élastique 

Formation: Stratifiée et en blocs 

Voici un autre exemple: 

Substance: Une roche fainle et plastique 

Formation: Massive 

On pourrait qualifier de RESISTANTE la substance de la roche lorsque la résistance à la compression uniaxiale est plus eranue 
Die 10,000 lb/pc.. (69.0 MN/m.); on pourrait aussi utiliser un autre test avec une ligne de séparation appropriée. Lorsque id 

résistance est inférieure à cette valeur, on décrit la substance de la roche comme étant FAIBLE. Etant donné que la résistance  
de la sutstance est très peu utilisée aux fins d'analyse, les deux divisions (résistante et faible) seraient suffisantes Four 
classer les roches. Lorsque cela est utile, on pourrait introduire de nouvelles catégories: TEES RESISTANTE si la résistance  
à la compression des substances est plus grande que 25,000 lb/po.. (172.5 MN/m.) et de même, IRES FAIBLE si leur résiatance 
la compression est plus petite que 5000 lb/po.. (34.5 MN/m.). 

Cn a utilisé d'autres termes pour décrire les propriétés de résistance, mais ils sont quelque peu ambigus. Pat exemple,  
les termes .uur. et "tendre. impliquent non seulement l'idée de résistance relative, mais aussi celle de durabilité et de 
iorabilité. Ce même, les termes 6compétent" et “incompétent" sont souvent utilisés; cependant, ces termes impliquent aussi 
l'idée dt rigidité et de friabilité. 

Cm: peut aussi classer les résistances selon les paramètres fondamentaux de la cohésion et de l'angle ne frottement interne. 
Dans ce cas, la classification nécessite un essai triaxial qui serait, en considérant l'utilisation Initiale de l'information, 
très coûteux pour des fins de classification. De plus, dans plusieurs problèmes de résistance, on a besoin de le configuration 
at la roche quand il n'y a pas de confinement. Par conséquent, la résistance A la compression uniaxiale est la propriété le 
„lus applicable dans ces cas. 

La classification des propriétés de déformation de la substance de la roche devrait nous uonner un, iuée ues possibilités 
de fluage et ut gunilement, de la quantité d'énergie de déformation emmagasinée et de la nature de la rupture (23).  Final une 
roche élastique ne devrait ças subir de fluage ou de gonflement; elle devrait emmajasiner une quantité relativement ,renue 
d'éneryie de déformation qui, à la rueture, probablement une rupture fraaile, serait libérée par une explosion. Le term, 
PlaelIeUE pourrait désigner les sutatdnces rocheuses dont plus de 251, de la déformation unitaire totale à n'importe ,uel 
e edntrainte est irrécupérable. Parmi ces vatériaux, certains subissent un fluage, d'autres goaflent à l'arfleuremeet, enfin 
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d'autres se rompent par écoulement plutet que par rupture; la rupture de ces matériaux se produit sans la violence t...plosive 
qui caractérise le groupe de substance décrit plus haut. On pourrait ajouter une subdivision dans ce groupe pour désigner les 
substances rocheuses dont les augmentations de déformation unitaire varient avec le temps, la contrainte étant constante; ce 
sont les substances visqueuses (24, 25). 

Il faut reconnaître que les termes élastique et plastique ne nous renseignent pas toujours sur les caractéristiques de 
déformation après la rupture. Par exemple, après Pécoulement ou la rupture, les propriétés de la roche obtenues par un essai 
uniaxial peuvent etre différentes des propriétés obtenues par un essai triaxial. De plus, la formation qui contient une substance 
de roche fragile peut avoir une réaction plastique. Par exemple, dans une masse rocheuse fragile, une zone détendue peut se 
former autour d'une excavation et exercer meme une contre-pression. Comme la roche de cette zone détendue subit une déformation 
permanente, on la décrit comme un anneau plastique situé dans une zone élastique soumise à de fortes contraintes. 

L'aspect d'une formation est MASSIF lorsque la distance entre les couches et les diaclases est égale A plus de six pieds. 
En mécanique, la stratification implique que la cohésion entre les couches est inférieure A la cohésion de n'importe quelle 
couche. 

La structure d'une masse rocheuse est EN BLOCS lorsque l'espacement des diaclases est plus grand qu'un pied (0.305m) et plus 
petit que six pieds (1.83m); elle est PRISSE lorsque les blocs ont moins d'un pied (0.305m) de largeur. On peut introduire la 
catégorie IRES PRISSE pour décrire les cas où les fragments sont plus petits que trois pouces. A cet égard, on a montré que 
l'espacement moyen des fissures et la distance entre les faces des fractures varient manifestement avec la profondeur, ce qui 
indique que la rressicn de quelques centaines de pieds de terrain peut diminuer la porosité globale de la masse rocheuse de 1/10e 
à 1/100e de la porosité A la surface (26). Des carottes de sondage d'exploration, qui ont habituellement la même caractéristique, 
ont été utilisées comme des mesures des exigences de soutènement et des propriétés de déformation (27, 28); dans le dernier cas, 
on a utilisé une valeur modifiée de récupération basée seulement sur les longueurs des carottes supérieures A 4 pouces (0.104 
même si un tel chiffre devrait probablement être relié au diamètre de la carotte. 

L'ans tout projet particulier, l'ingénieur a évidemment besoin de renseignements supplémentaires. Par exemple, il lui taut 
absolument connaître la géométrie de la formation; l'orientation et le pendage des couches, des diaclases et des failles, ainsi 
que l'existence d'anticlinaux et de synclinaux. Dans l'exploitation du gaz et du pétrole, il faut connaître la porosité et la 
perméabilité. la présence des zones altérées et la nature du matériau de remplissage des diaclases ont une importance capitale 
pour la stabilité des excavations. Dans certains projets, les essais de résistance au cisaillement de la roche en place sont 
importants. Cependant, on obtiendrait ces détails lorsqu'on élaborerait les études du projet et non pas normalement lorsqu'on 
préparerait la classification. 
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FRCP 

1. En un!raInt dans une masse rocheuse, la contrainte principale majeure dans la direction de l'axe des x est 2000 lb/po.' (13.8 MN/m 2); la contrainte principale mineure dans la direction de l'axe des y est -1000 lb/po. 2  (6.9 MN/m.) (tension) et la 
contrainte principale intermédiaire dans la direction de l'axe des z est égale à 0;  6  = 5 x 10 6  lb/po.. (34.5 x 10 3  MN/m 2); MU = 0.2. A) Calculer les déformations unitaires dans les directions des axes des x, des y et des z. 13) Dans une conaition de contrainte biaxiale, existerait-il une condition de déformation biaxiale? Expliquer. C) Qu'est-ce qu'une condition ae déformation plane? D) Tracer sur un diagramme de Mohr les contraintes qui agissent sur les plans xy, 1, 2. et xz. 

2. Tracer les courbes déformation unitaire-temps des corps suivants Four une période de temps de 20 minutes lorsqu'une contrainte de 1000 lb/po.. (6.9 MN/m.) agit sur eux pendant 10 minutes et une contrainte nulle agit pendant les 10 autres minutes: a) un corps de Maxwell avec E = 3000 lb/po.. (20.7 MN/m2 ) et n = 500 x 108  poises. b) un corps de Kelvin avec E = 3000 lb/po.. (20.7 MN/m.) et n = 500 x 10 0  poises. 

3. Dans un essai de compression uniaxiale, un échantillon de roche a subi une rupture lorsque la contrainte de compression était 
égale à 4000 lb/po.. (35.6 MN/m.). Le plan de rupture faisait un angle de 60° avec le plan principal majeur. En supposant 
que la résistance au cisaillement varie linéairement avec la contrainte normale, calculer: A) La résistance au cisaillement 
du béton dans un plan 00 la contrainte normale est égale à zéro. H) La résistance au cisaillement dans les conditions de 
l'essai dans un plan à 30° par rapport au plan principal majeur de l'essai précédent. C) L'angle de frottement interne. 
D) Les contraintes normales et de cisaillement dans le plan de rupture. E) Dans un test de tension uniaxiale, quels seraient 
la résistance à la traction et le plan de rupture? F) Dans un essai de torsion, quel serait le moment de torsion à la rupture 
d'un échantillon cylindrique d'un diamètre de 3 po. (0.08m)? Quel serait l'angle de rupture par rapport à l'axe du cylindre? 
G) Tracer le cercle de rupture de Mohr lorsque, dans un essai de cisaillement direct, la charge normale de cette roche est 
égale à zéro. H) Au lieu d'avoir une enveloppe de rupture linéaire, si la résistance à 1a traction de la roche était low 
de la résistance à la compression, quelles seraient les modifications à apporter à l'enveloppe de Mohr? Répéter (r) et 
tracer le cercle de Mohr. 

4. A laide des principes premiers, donner une expression de la contrainte horizontale dans un massif semi-indéfini d'une uensité effective GAM  A une profondeur z en supposant qu'il est dans un état d'équilibre plastique avec l'angle de frottement interne 
constant. 

5. La valeur moyenne dans une série d'essais de compression uniaxiale d'une roche tendre était 33 lo/po.. (0.23 mm/m 2 ). La 
valeur moyenne de la contrainte principale majeure dans une série d'essais triaxiaux de la même rocne avec une pression de 
confinement de 85 lb/po.' (0.59 MN/m 2 ) était 325 lb/po.' (2.24 55/m 2). A) Tracer sur un diagramme de Mont les cercles aes 
contraintes représentant les résultats de ces essais et déterminer l'angle de frottement interne et la cohésicn. EH .1 1. 
pression de 1.eau interstitielle dans les échantillons était de -5 lb/po.. (0.03 MN/m.) pendant les essais de compression 
uniaxiale et de 40 lb/po.. (0.28 MN/m.) pendant les essais triaxiaux, tracer sur un diagramme ne Mont les contraintes 
effectives. 

6. On doit creuser un Fuits rectangulaire dans 100 pieds (30.5m) de sable avant de rejoindre la roche de fond. Le sable . une 
densité de 100 lb/pi.. (1600 Kg/m 3 ) et un angle de frottement interne de 34 0 • A) Calculer la poussée active maximum de la 
terre qui pourrait agir sur le revêtement du puits. H) Prés du fond de la section dans le sable, le revêtement provisoire 
n'était pas suffisamment supporté de sorte qu'un cbté a bombé vers l'intérieur. Quelle serait la poussée passive à laquelle 
il faudrait s.oppcser pour remettre le revéteuent en place? 

7. Une faille à décrochement horizontal est orientée dans la direction est-ouest; le cété noru se déplace vers 1.e.t.  a  l'arae 
de la théorie de la résistance de Mohr, déterminer approximativement la direction de la contrainte principale u,jeure au 
moment de la formation de la faille. 

d. Cn a effectué un essai de mise en charge d'une plaque sur la paroi d'une galerie. Le diamètre de la plaque est 5 po.  (0.13m) 
et la densité de la roche est de 170 lb/pi.. (2720 MN/m.). Des essais préalables en laboratoire ant montré que la substance 
de la roche a un angle de frottement interne de 40 0 . Les résultats de l'essai de mise en charge d'une plaque sont les 
suivants: 

Pression 	 Déformation 

Psi 	MN/m. 	 Po. 	 mm  

0 	 0 	 0 	 0 
250 	1.73 	 0.035 	 0.88 

450 	3.11 	 0.060 	 1.5 

700 	4.83 	 0.090 	 2.25 

925 	6.38 	 0.105 	 2.63 

1200 	8.28 	 0.140 	 3.5 

1400 	9.66 	 0.165 	 4.13 

1600 	11.04 	 0.190 	 4.75 

1850 	12.77 	 0.225 	 5.63 

2100 	14.49 	 0.330 	 8.25 

Calculer la cohésion in situ de la masse rocheuse autour de la galerie. 

9. A) Donner une expression de la capacité portante limite d'une bande chargée â la surface d'un matériau fragile en fonction 
de la résistance à la traction du matériau en utilisant la théorie de la résistance de Mohr. h) Comparer 1.intluence ue 
la largeur de la bande chargée pour des matériaux fragiles, pulvérulents et sans frottement. 

10. La résistance à la compression uniaxiale d'un échantillon de roche est 20 000 lb/po.' (138 MN/m.); E est e x 10 6  lb/po.. 
(5.5 x 10. MN/m 2 ) et MU est 0.25. A) Suivant la théorie de la contrainte de cisaillement octaédrique, euelle est la valeur 
de la contrainte principale majeure à la rupture de l'échantillon dans un essai de compressicn triaxiale si la contrainte 
principale mineure est 2000 lb/po.. (13.8 003/m 2 ) et la contrainte principale intermédiaire est 4000 lb/po.. (27.6 WI/m.)? 
e) Répandre à la question A en utilisant la théorie de la déformation unitaire normale maximum. 

11. Une carotte a.un diamètre de 7/8e po. (0.022m) est découpée en disques d'épaisseur de 1/4 po. (0.006m). Dans un essai 
brésilien, la rupture se produit pour une charge de 500 lb. (2225 Kg). Calculer la résistance à la traction de l'échantillon. 

12. Four 1.investigaticn préliminaire d'une roche de fondation, on a utilisé la métnode de la rétraction sismique. Lorsque le 
géophone est situé à 100 pi. (30.5m) du point de tir, le premier signal arrive en 0.022 sec.; à 200 pi. (61.0m), il artrve 
en 0.040 St:C.; A 300 pi. (91.5m), en 0.061 sec.; à 400 pi. (122.0m), en 0.165 sec.; à 500 pi. (152.5m), en 0.110 sec.; à 
600 pi. (183.04, en 0.122 sec. et  à 700 pi. (213.5m), en 0.135 sec. A) Calculer la ou les Vitesses sismiques de la rocne 
de fondation. e) calculer la profondeur jusqu'à la couche découverte par ce travail. 

13. Classifier verbalement les roches ayant les propriétés suivantes: A) La résistance Qu à la compression uniaxiale ues 
échantillons carottés est de 22 000 lb/po.' (151.8 MN/m.) et leur module de déformation est 7 x 10 6  le/po.. (45.3 x 10 3 

 MN/m2 ); dans un essai de compression uniaxiale, en faisant osciller les augmentations de contrainte jusqu'à 0.75 eu, on a 
trouvé que la déformation unitaire irrécupérable maximum était 10-3  par cycle; l'espacement des diaclases de la formation 
varie entre 1.0 pi. (0.305m) et 4.0 pi. (1.22m); les échantillons ont été prélevés dans une formation sédimentarre avec des 
couches d.une épaisseur variant de 1 po. (0.025m) à 2 pi. (0.61m). 13) La résistance A la compression uniaxiale des 
échantillons carottés est de 400 lb/po.. (2.76 MN/m.) et le modu.li sécant de déformation pour une contrainte de ,OU le/po.' 
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(1.38 4N/m 2 ) est 5 x 10 6  lb/po.. (34.5 x 10. MN/m.); dalla un essai de compression uniuxiale, en faisant oscilllnE'la contrainte 
de 200 lb/rc. 2  (1.3b mN/m.) à zéro, on a trouvé <pie la déformation unitaire irrécupérable est au maximum 0.020 par cycle; 
on ne constate pas la présence de plans de cassure dans la formation; la roche se trouve dans une couche dune épaisseur 
de 100 pi. 	(30.5m). 



EFx  = 0 

EFy  = 

EM = 0 

Eq. 2-1(a) 

Eq. 2-1(b) 

Eq. 2-1(c) 
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CHAPITRE 2 

PROTOTYPES ELASTIQUEs 

INTRODUCTION  

En mécanique appliquée, il est de pratique courante de formuler un certain nombre de suppositions pour simplifier l'analyse 
mathématique d'un système. Par exemple, en mécanique des fluides, on suppose dans certains systèmes que les liquides sont 
incompressibles; puis, on applique les principes de Newton. A l'aide de ces hypothèses, on résout d'une manière assez 
satisfaisante beaucoup de problèmes relatifs à l'écoulement des liquides. D'autre part, la compressiblité du fluide est 
importante lorsque des fermetures soudaines produisent un marteau d'eau. Pour ce dernier problème, on formule d'autres 
hypothèses qui nous permettent de simplifier l'analyse. 

De méme, dans le domaine des structures, en raison de la différence entre leurs modes d'assemblage réel et leurs modes 
théoriques d'assemblage, il est de pratique courante de supposer que les poutres sont simplement soutenues ou fixées quand elles 
ne sont en réalité que fixées partiellement. Toutefois, une théorie simple a été très utile pendant plus d'un siècle; de nos 
jours, on 1.a modifié pour qu'elle traite certains aspects du comportement réel dont On n'avait jamais tenu compte dans les 
solutions théoriques. 

Bien entendu, le bon ingénieur tient compte toujours dans les décisions finales des facteurs qui n'ont pas été analysés, 
en envisageant leurs effets possibles. La solution d'un problème technique nécessite une analyse théorique, ainsi que des données 
empiriques et l'évaluation intuitive de facteurs impondérables. 

En mécanique des roches, on utilise plusieurs modèles simples ou des problèmes-types comme première évaluation pour déterminer 
les conséquences de certaines excavations ou de l'action de certaines forces. A l'aide de ces modèles théoriques, on peut établir 
des relations entre les charges, les propriétés des corps et la contrainte ou la déformation. les conséquences des écarts 
possibles dans la représentation peuvent alors étre appréciées par un jugement ou à l'aide de données empiriques. 

Dans la plupart des cas, il est utile de formuler des séries différentes de suppositions pour que l'on puisse analyser plus 
d'un modèle théorique de la situation réelle. Par exemple, on peut comparer la votfte d'une excavation souterraine dans la rocne 
stratifiée à une poutre, et on peut faire des calculs approximatifs pour la contrainte ou la déformation. D'autre part, on peut 
considérer la votte comme la surface intérieure d'un cylindre A parois épaisses de rayon extérieur infini, ce qui nous donne 
une autre série de calculs pour la contrainte ou la déformation. Si l'on utilise deux problèmes-types, il est possible que l'un 
Jeux nous donne une solution plus valable pour calculer la contrainte en un certain point, tandis que l'autre nous donne une 
.clution plus valable pour calculer la contrainte en un autre point. 

Le temps nécessaire pour effectuer ces analyses est minime et les avantages en sont beaucoup plus grands que les frais 
impliqués parce que l'on acquiert beaucoup d'expérience. Ainsi quiconque s'occupe de problèmes analytiques de mécanique des 
roches devrait connaItre les mathématiques utilisées dans les théories simples suivantes. 

L.EQUILIBRE LES CORPS 

Tout corps rigide au repos est dans un état d'équilibre et doit donc obéir aux trois équations d'équilibre; 

Ces équations sont une des manières possibles de déterminer la valeur des forces inconnues. D.aprês celles-ci, la somme 
algébrique des forces extérieures exercées sur un corps en équilibre dans toutes les directions doit être égale à zéro et la 
somme des moments des forces extérieures exercées sur un corps en tout point de rotation doit aussi être égale à zéro. 

La résistance des matériaux s.intéresse plus particulièrement aux forces internes. Pour pourvoir utiliser les équations 
d'équilibre, nous devons exprimer ces forces internes en fonction des forces externes. Un schéma d'équilibre tacilite alors 
la tache. 

Pour tracer un schéma d'équilibre, il faut remplacer tous les objets en contact avec le corps par des rorces qui représentent 
les effets des objets sur le corps. On doit tracer un vecteur-force inconnu selon un angle inconnu et à partir d'un point 
inconnu, c'est-à-dire selon un angle TeT inconnu et à une distance x d'un point connu. Toutefois, la direction et le point 
d'application de la force interne sont souvent connus â cause de certaines conditions évidentes. 

En plus des forces exercées sur un corps par d'autres corps en plusieurs points de contact, le schéma d'équilibre doit aussi 
représenter les forces massiques; par exemple, si un corps possède une masse, une force de garvité agira sur lui dans un champ 
de gravité; de même, des corps en fer ou en nickel subiront une Duroc magnétique dans un champ magnétique. 

Considérons un bloc placé sur une table (Fig. 2-1a). Pour tracer le schéma d'équilibre, on remplace le contact avec la taole 
par une force. Dans ce cas, on sait que la réaction de la table exercée sur le bloc agit verticalement vers le haut et passe 
par le centre de gravité du bloc; traçons ainsi le vecteur R. Et comme le bloc possède une masse et se situe dans un champ de 
gravité, une force W agit au centre de gravité du corps. 

Si la table n'est pas horizontale (Fig. 2-1b), le scnéma d'équilibre représente une force R agissant sur le corps en un point 
inconnu et probablement selon une direction inconnue (cela dépend de l'habileté de l'analyste). Il est souvent pratique de 
remplacer la force R par ses composantes orthogonales T et N, tangentes et normales à la surface du corps. De même il est souvent 
pratique d'appliquer ces composantes au centre de gravité des faces où elles agissent. Dans ce Cas, l'effet de la force réelle 
agissant à une distance e de ce point est représenté par le moment M. 

Traçons un schéma d.équilibre qui représente une parti, quelconque de la poutre pour déterminer les rorces internes exercées 
sur elle (Fig. 2-1c). Les forces internes doivent équilibrer les forces externes et alors elles sont calculées d'après les trois 
équations d'équilibre: 

EFx  = N-P sin = 

EFy  T -P cos 8 = 0 

EM. = M-Pacos  E  = 0 

d.ot 
N = P sin 8 

T = P cos 

M = Pa ces e 

Ces forces internes calculées, nous pouvons analyser les contraintes et la déformation qui en résulte. 

CCNTRAINTE PLANE ET DEEORMATION UNITAIRE PLANE 

ces lois simples ,euvent servir à l'examen des relations de aéroi.ation dans un CesMp de contraints  oh exi,tent des gradients 
je contrainte. Considérons la fig. 2-2: AOR est l'anjle d'un élément inlinitésimal d'une ma.  ›s, ,vant s'ai4,11Cation d'une 
contrainte sur la mas. &O' s' représente l'angle après l ■ application de la contrainte. Le ué,.ac,,._nt de n est égal à  soL- 
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FIG. 2-1 - Construction du schéma d'équilibre. 
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FIG. 2- 2 — Dêfcrmation unitaire en un point. 
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FIG. 2-3 -  Contrainte en un point.  



Eq. 2_3 

Eq. 2.4 

• 
ox = u dans la direction x, â DEL-oy = v dans la direction y et A DEL-oz = w dans la direction z. On déplace un point B adjy . 

 de sorte que: 

u 	( d u/a x) dx 

et que 

V +, ( a ,/ a .) dx 

Le changement de longueur de OS en 0.B. est égal A (DI-u/DI-x) dx parce que le changement de sa direction (90 - TET)/2 est 
infinitésimal, d'or' les équations de déformation unitaire suivantes; 

=  

= av/ay 
Y 

e z. 	ow/a 

Comme le changement de l'angle AOB est égal à la déformation unitaire de cisaillement GAh-xy, on déduit que: 

= {v + ( a va  .)dx-v} dx 	+ ( a uh y)cly-t4 idy 

7xy  

De même, 

= au/az+aw/ax 
xz 

yz = aViaZ i.aWla 

Le champ de contrainte générale tridimensionnelle se réduit alors au cas spécial d.une contrainte plane et dune  déformation 
unitaire plane. Par contrainte plane, on veut dire que les forces s'exercent dans le plan du corps, comme ce serait le cas pour 
des forces appliquées sur les arêtes d'une plaque et dans le plan de la plaque; il s'ensuit que 5X0-z,  TAU-xz et TAU-yz sont 
tous égales à zéro et que le champ de contrainte se caractérise par SIS-m, 51G-y et TAU-xy. Le terme déformation unitaire plana 
s'applique au cas d'un corps qui est long dans la direction z et dont les extrémités sont fixées à deux culées lisses tel que 
la déformation unitaire dans la direction z est égale à zéro et que les forces appliquées sur le corps sont toutes 
perdendiculaires à la direction z et ne varient pas selon z de sorte que toutes les coupes sont les mêmes; ils s'ensuit que EPS-
z, GAM-yz, GAM-xz, TAU-yz, et TAU-xz sont tous égales â zéro. 

Dans le cas d'une contrainte plane, on peut établir les équations générales de contrainte par l'addition des forces dans 
la direction x (Fig. 2-3), ce qui tient compte des forces massiques X et Y. 

EFx exdY ' {ax (aœxi x) dx} dY rxy 

(ar idy) dy} + X dxdy 
Xy 	xy 

- ca,./0 y) cbcdy + Xdxdy = 0 

0D../a x Or /a y - x = o xy 

De même 

aayi aY ar.y/ dx - Y = 0. 

On peut différencier les équations de déformation unitaire déduites ci-dessus: 

a 2, x/ .
Y 
 2 

0 	= 0 3 u/dxay 2  

02 y/ .9 .2 = a 3vi ax2 ay  

a 2 1,  /axay =a 3o/oxay 2 + 0 3v/ax 2 ay xy 

0 2 e xid y2  a 2 ey/ax2 = 0 2 •Yxy/Ox0y. 

Dans le cas d'une contrainte plane, les relations entre la contrainte et la déformation unitaire sont les suivantes: 

= (ex - 

•
E 	= ( Cr - 	)/E 

	

Y 	y 	x 

•ixy  = Txy/G =  

( 	Fiay)/a.y 2 + 0 2 (  b.y.  ... p: o.x)/, x2  

Des équations 2-2 (a) et 2-2 (b): 

20 2 -r ia x a y  = _ozo iax2  _ a 2a py 2 + ox/0.-kay/a y  xy 

.Puis à l'aide de réquation 2-3, on déduit que: 

( 0 2/ 5x 2  + 02/ ayz) (ax  + cry) = (1 +) (aX/Dx + d Y/ VO. 

Ceci est l'équation de compatibilité en fonction a.,s uontLaintes dans le cas d'une contrainte plane. 

. Eq. 2-2(a) 

Eq. 2-2(b )'  



OU pid 
a= 

2t 

çt 

Ainsi, 
r duri dr = 0 Ee. 

Ainsi 

a  _ rn 2  E du 	u 

r - 111 2 - 1 dr 	er r 
Eq. 1114 
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Dans le cas d'une déformation unitaire plane, les relations entre contraintes et déformations unitaires sont les suivantes: 

c=  = (u=  - (o.  + ay))/E . 0 

ay)  
Cx  .  

. 

Y 	x y 

= 
Y 

De verne, 

Et en notation matricielle: 

Cy  = 	 - 	 +FO } /E 

rcx 1 .[_10-..)_.0+pdpi  

-p.(1 + ))) 	(1 -p.') Cf 
Y ) 	 Y 

(0= [A] [a] 

Fuis, en employant la mérite méthode, l'équation de compatibilité pour la déformation unitaire plane est: 

( 0  2/ 0  x2  +  a 21a Y 2) ( 	+ 0- 0= aXiax aYla y)/ ( 1 -1.) 

En comparant ces deux équations de compatibilité, on constate que, en présence de forces massiques, le coefficient de Poisson 
MU influence la répartition des contraintes. Sans 1.action des forces massiques, aucune des constantes d'élasticité n.influencent 
la répartition des contraintes et, de plus, les équations de compatioilité pour la contrainte plane et la déformation unitaire 
plane sont égales. 

L.eximen des équations qui relient la contrainte et la déformation unitaire nous permet de raire nue autre observation utile. 
si dans les équations de contrainte plane, E est remplacé par E/(1-MU.) et MU par MU/(1-MU), on ontient les équations pour une 
déformation unitaire plane. 

CYLINDRES A FARCIS EPAISbzS 

Four étudier les contraintes s.exerçant au pourtour des excavations souterraines, nous pouvons aaalyser le cas relativement 
simple d'un cylindre à parois épaisses. Analysons d'abord le cylindre A parois épaisses du point in vue de la contrainte plane 
(Fig. 2-4a). 
On obtient: 

2t D= .pid 

Eq. 2-5 

SIG étant la contrainte moyenne à l'intérieur des parois du cylindre et t 1.épaisseur des parois du cylindre. L'analyse est 
fondée sur la supposition suivante: l'épaisseur de cylindre est relativement beaucoup plus petite que son diamètre; par 
conséquent, la contrainte exercée dans les parois du cylindre est uniformément répartie de la surface intérieure A ta surrace 
extérieure. 

Dans le cas d'un cylindre dont l'épaisseur des parois est soit égale soit supérieure au diamètre intérieur, la supposition 
do l'uniformité de la contrainte est d'une grossiêre inexactitude. Considérons (Fig. 2-4b) la répartition des contraintee dans 
le ,  parois du cylindre soumis seulement à une pression interne (c'est-à-dire la pression externe P. égale à zéro). La contrainte 
tangentielle varie d.un maximum à la surface intérieure à un minimum à la surface extérieure; la contrainte radiale, d'un ma4imum 
la surface intérieure à zéro à la surface extérieure. 

Examinons l'équilibre d'un élément du cylindre A paroi. épaisses (Fig. 2-4c). on suppose que la contrainte axiale est égale 

A zéro, comme dans le cas dune  contrainte plane. On peut écrire alors l'équation d'équilibre: 

EFr  = a  r dé 1- 2ut  dr(d0i2)- (Or + de r de)  (r+ dr) dé = 0 
dr 

....tte équation est l'équation d'équilibre de cet élément du cylindre. 

En plus de satisfaire aux conditions d.équilibre, les déformations unitaires doivent étre compatibles avec les relations 
de contrainte. Si u est le déplacement du corps pour un rayon r, alors (u + (duldr)dr) est le déplacement pour un rayon (r 
dr). Ainsi, pour cette partie du cylindre, les équations de déformation unitaire élastique sont: 

u + (duidr)dr -  u _ da 
t r  - dr 	dr 

_ (r u) d@ - rd 0 _ u 
rd 8 

né  EPS- r et ErS - t sont les déformations unitaires de l'n&ment du cylincre uans les directions  rnoiaJe t tangentielle. On peut 

exprimer cs équations en fonction des contraintes en utilisant le nombre de Poisson m, qui est 1, réciidaque ou coefricient 

le. Poisson: 

_  < r  - Gier. 

-  
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d 

(a) 

(c) 

FIG. 2-4  -.Cylindres â paroi mince et épaisse. 



a  _ m 2  E  u +  du  ) 
t 	o•,2_ 1 1 r 	mdri 

et Eq• (b) 
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Les équations II sont les équations de compatibilité. 

Les conditions aux limites nous fournissent d'autres renseignements concernant le champ des contraintes. Les équations I 
et II doivent satisfaire aux conditions suivantes: 

lorsque ri 0r= Pi 

lorsque 	 r 	0  vr  

Ces équations III sont les équations des limites. 

Comme pour les problèmes de la théorie de l'élasticité, des trois équations I, II et III, on déduit que: 

ro Z  Po - ri 2 Di (Po - Pi)ri 2  '0 2  
(r o z - 

Eq. 111 

Eq. 2-6(a) 

a t 
r a i)

° 
 - r62p1 	(p -p.)r. 2 = + 	 0 	 Eq. 2-6(b) 

s 	, 
 ro-  - r i ', 

 
(1. 0 2  - r i 2)ra 

Nous pouvons faire plusieurs observations intéressantes sur la répartition des contraintes uans un cylindre a  arois épaisses 
à partir de ces équations: 

1. 	La somme de SIG-t et S1,3-r est constante, peu importe la position ou point dans le cylindre, c'est-à-dire que: 

ar + ai 	r02 Po  - ri Z Pi 

2 	ra2 - ri2  

2. SIG-t est toujours plus grand que 51G-r. 
3. Dans les cas d'un cylindre de rayon extérieur r 9  infini, les équations sont: 

Eq. 2-7(a) 

Eq. 2-7(b) 

Eq. 2-8(a) 

Po + ( Pi - Po ) r 4 2ir2  

at = Po - (P1 - P0) ri 2/r Z  

4. 	Si la pression interne Pi est égale à zéro, les équations déduites ci-uessus deviennent: 

cr, = p0(1-r1 2/r 2) 

at = P.(1+ri2/r2) 	 Eq. 2-8(b) • 

On constate qu'a la surface intérieure d'un cylindre A parois épaisses de rayon infini, soumis seulement à une pression extérieure 
(c'est-à-dire une masse infinie soumise à des contraintes), la contrainte tangentielle est égale à 2p.. 

Exemple: Déterminer la contrainte tangentielle SIC-t exercée sur la sur ace intérieure d'un revetement de puits en oéton. 
Le diamètre intérieur est de 10 pi., (3.048 m) le diamètre extérieur, de 14 pi. (4.27 m) et la pression du terrain au pourtour 
du revétement, de 40 lb/po. (0.276 MN/m2) 

Be l'équation 2-6(b): 

(7 x 12). 40 - (5 x  12)'  0 	(40 - 0) (5 x 12) . (7 x 12). 
51G-t = 

(7 x 12) 2  -(5 x 12) 2 	 [(7 x 12) 2  -(5 x 12) 2) (5 x 12) 2  

= 163.3 lb/po. 2  (1.127 MN/m.) 

D'après l'équation précédente EPS-t=u/r, on calcule le déplacement de la surface intérieure d'un cylindre de la façon 
suivante: 

u = dr. = r i  (a1  - )eur) /E 	 Eq. 2-9 

Tout soulèvement de la surface du terrain entraîne des déformations unitaires de traction qui pourraient causer la formation 
de diaclases (Fig. 2-4d); par exemple si u=2000 pi (610.4=0.4mi. et  r=4000 mi.(6.44x10 6m), EPb-t sera égal à 10- 4  ce qui Serait 
une valeur assez élevée pour engendrer la fissuration. (21) 

Isou PERFORE DANS UN SOLIDE ELASTI1jUE INDEFINI  

Le cas d'un trou perforé dans une plaque indéfinie (Fig. 2-5) ressemble à celui du cylindre A parois épaisses. Lorsque les 
pressions px et py aux arêtes d'une plaque sont égales, les contraintes en n'importe quel point de la plaque sont égales A px 
dans toutes les directions. Par conséquent, si l'on coupe la plaque de façon A obtenir un cylindre à parois épaisses (voir ligne 
brisée, Fig. 2-3o), la solution de la répartition des contraintes au pourtour de trou est la même que celle obtenue ci-dessus 
pour le cylindre à parois épaisses. 

Dans le cas (semblable au Cas d'une excavation souterraine) d'une plaque oû px et py ne sont pas égaux, les répartirions 
le contrainte en dehors du trou de la plaque s'expriment par les équation, suivantes (2): 

	

ar  = 	(p.  +p y ) (1 - a Z/r 2 ) + (p.  - p)(1-4a 2/r 2 + 3a4/r4) cos 2 0  

1 	 1 

	

= 	(p.  + py ) (1+ a
Z 
 /r

2 
 ) - (p.  - py) (1+ 3a4/r 4) cos 2 0  

(Py  Px ) ( 1 + 2a 2 /1. 2  - 3a4/r 4 ) sin 2 0  

Eq. 2-10(a) 

Eq. 2-10(b) 

Eq. 2-10(c) 

Si la plaque est seulement cnarqée dans une uirection, c'est-à-uire si px = u(rig. 2-,o), on peut évidemment encore se servir 
a• ces équations. Dans ce cas, à l'extrémité du aramétie, normale à la contrainte naturelle uniaxiaie (Fig. .:-5c), la contrainte 
tangentielle est trois fois Llus grande que 1. contrainte _n place p,. Aux .xcie..,mits du niamètre parallèle a la contrainte 

naturelle, la contrainte tanceurielle est écale en ,e,n,leue à la Contrainte uniaxiii , 	mais de signe contraire. 



(c ) 

2-8 

0 \ 
• 

( ) 

(d) 

(e) (f) 

41■-■ 

•1F-•-• 

Px 

Px 

FIG. 2-5 - Un trou perforé dans une  plaque indéfinie. 



ou que 

= P 110/ (1-1. )  

0.,/ ( ni -1) 
Eq. 2-13 
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Examinons (Fig. 2-5c) les contraintes verticales ae cisaillement le long de la ligne CD. La figure 2-5d représente leur 
répartition. Ce schéma du cisaillement ressemble â  celui du cas plus familier de la poutre (Fig. 2-21a). Dans les deux cas, 
la charge est transmise aux culées sous forme de ccntraintes de cisaillement. 

A l • aide des équation polaires générales de déplacement et de déformation unitaire (utillisàes plus haut pour trouver 
l'équation II pour le cylindre â parois épaisses), de la loi de Hooke et des équations 2-10, on déduit que, pour une contrainte 
plane, le déplacement de l'intérieur du trou dans la plaque est (4): 

dri e ri(px -1- py + Z(Px  - Py)) cos 26/E 

Les valeurs positives de dri indiquent un mouvement vers l'intérieur. 

Une technique pour déterminer les contraintes normales maximum et minimum S i  et S,, dans le plan normal d l'axe du trou 
consiste à étudier la déformation d'un trou cylindrique. On mesure l'élargissement de trois différents aramètres du petit trou 
pendant que la masse rocheuse est soulagée de ses contraintes par le perçage d. une serie de trous de sonde autour du trou 
cylindrique. 

Exemple: Un trou d'un diamêtre de 1.5  p0. (0.038  m) est foré dans la roche. Lorsqu'il est saigné par des trous de sonde, 
il s'étend d'une valeur u., = 0.00030 po. (7.6x10- 1 m) verticalement, d'une valeur u0 =0.00158 po.(4.0x10-sm) dans une direction 
taisant un angle de 60 ° avec la vertical dans le sens des aiguilles d'une montre et d'une valeur u,=0.00131 po. (3.33x10- 5 m) 
dans une direction faisant 60 0  avec la vertical dans le sens contraire des aiguilles d'une montre. Le module de déformation 
.1e la roche est de 1 1 . 5x1 0. lb/po. (79400 MN/m 2 ) et le coefficient de Poisson, de 0.2. Pour obtenir les équations aes contraintes 
planes, on modifie l'équation 2-11, en remplaçant E E.ar E/ (1-MU.) , comme expliqué ci dessus. On peut utiliSer les équations 
suivantes (4): 

E(. 1 + n z  +.3) 

6 m. (1 - 

E ((u t  -112) 2  + (112  - u 3)' + (u t  - u 3) "l 'a 

6/2  r i  (1 - 

(u2  u 3) 

2u 1  -11 2  - u 3  

TET étant l'angle compris entre u i  et S, mesuré dans le sens des aiguilles d'une montre. 

Les résultats de ces calculs sont: 

S i  = 5540 ln/po. (38.2 MN/m.), S, = 2580 In/po. (17.8 MN/m,) et TET = 24., c.-à-d. SI rait un angle de 84 o avec la verticale 
dans le sens des aiguilles d'une montre. 

On a développé une solution plus générale parce que le cercle est un cas spécial de l'ellipse; elle s'applique plus racilement 
à l'étude de la géométrie d'une formation ou d'un chantier d'abattage (5). L'équation suivante de la contrainne tangentielle 
exercée sur le contour de l'ellipse s'applique dans les cas dune  plaque indéfinie ou d'une contrainte plane: 

2v(1.1d.(1-1d(1 - 	cos Z5 +(I +10(1.v0 2  cos me- ri) 
Py 	 (1+v-21 +  (j- v 2) cos 211 	

Eg. 2-12 

py étant la contrainte naturelle verticale; v, le rapport du grand axe au petit axe; k, le rapport px/py; BET, _t 'angle compté 
dans le sens des aiguilles d'une montre d partir du grand axe dans la direction px et ETA, la coorodonnée elliptique mesurée 
dans le sens des aiguilles d'une montre à partir du grand axe. Il est possible de calculer les angles de ed_usieurs ouvertures 
de mine à l'aide d'ellipses d'une manière assez exacte de telle sorte que les erreurs limitatives ne seront pas d'ordre 
géométrique, mais elles seront plutDt dues aux incertitudes des valeurs de k et de la constance aes propriétés élastiques des 
roches. 

La figure (2-5e) représente le cas général d'un trou elliptique (5). On donne plusieurs soluniuns a l'appendice D. 

La figure (2-5c) représente la diffraction des trajectoires de contrainte au pourtour d'une excavation. On obtient un bCA&Uld 

semblable si le trou est rempli d'un matériau mou, plus dur que l'air, mais moins compétent que le matériau de la plaque. La 

figure (2-5f) représente le cas contraire: le trou est rempli d'un matériau plus rigide que celui de la plaque; les trajectotres 
de contrainte sont alors attirées par l'inclusion rigide, pans un matériau poly-cristallin comme la roche, on peut s'attendre 
à ce lue la répartition aes contraintes ne soit pas unirorme et que des déformations internes différentielles produisent des 
concentrations locales de contraintes de compression, de cisaillement et même de traction, ce qui peut entraîner une rupnure. 

SCLIDE  ELASTIQUE 1NDEFINI  LIMITE PAR  UN PLAN 

Lorsque la pesanteur d'un solide élastique indérini limité par un plan est la seule force qui s'exerce, la déformation d'un 
élément du terrain ne peut être que verticale. En d'autres termes, la déformation horizontale et la déformation unitaire 

 norizontale doivent étre égales à zéro. Cette déduction nous permet d'exprimer les contraintes norizontales SIG-3, et SIS-y, 
gui sont égales en milieu  rsotropique, en fonction de la contrainte verticale SIG-z. 

ex = cr./E - 	- ay/E = 0 

MU étant 1.: coefficient de Poisson. Et comme SIG-x = SIG-y, on déduit que: 

Eq. 2-11 

tan 2 0 

III étant le nomnre le Poisson. 

On peut représenter les conditions de contrainte in situ par un graphique des contraintes verticales 51G -z et aes contraintes 

aorizontalea  51G-x et RIO-y qu'on suppose égales (Fig. 2-6). Une ligne faisant un angle de 45 ° représente les conditions 
nylrostatiques, c'est-à-dire que S1G-z =  51G-x =  51G-y. La linge QF représente les conditions de contrainte qui entraînent une 
rusture, Q étant la résistance à la compression uniaxiale (la pente OF diminue avec l'augmentation de la pression de conrinement 

méme si l'on utilise la théorie de Monr sur la résistance; par e.cemple, de l'équation 1-14(b): SIG-1/ 5I0-3 = tg. ALP .  51G-O 

(tg ,  ALP - 1) /Sid-3, où ALP = (45 . (Fl/l). Lorsque sIG-x ou SIG-y est plus grande que 01G-z, on représente les conditionc 

 Se rupture iar une ligne semblable >3.F.. 

SI l'on suppose alors que la résistance au cisaillement n.augmente plus à un certain niveau de eression de confinement, ce 

que leb essais tendent à indiquer, et que la roche Se comporte comme un matériau plastique (Fig. 1-6a), il s'ensuit que, .CAU-

r étant constant, (51 3-1 -  5IG-3) ou (51G-z -  51G-x) sera aussi constant. Arnsi DEL-SIG-z / DEL-SIG-x est une pente constante 
représentée par la ligne FB (Fig. 2-6) et aussi par la ligne F. B. si les états de contrainte sont tels que 51G -x est plus grand 

lue SIS-z (s). 

Considérons maintenant une masse rocneuse  citai ml: de sédiments dans un temi, géologique; d partir de l'origine 0, 1.s 

csurdonnées d, ,IG-m et SIS-z augmentent suivant la lagne 0A (erg. 2-6), et selon l'équation (2-13), pour laquelle Oh a supposé 

aae compression élastique et un conrinemeat horizontale ragide. Au point A, la airtérene, itre les contraintes principales 
au la contrainte de cisaillement maximuA sittcliht UA, 	 maximum de telle sol te que la roche devi,nt plastique. En (l'autre 

nirmes, la différence entre les c3nrraiat‘s principales (,epresent4e par la liin ,u) demeur- con.laaLe feule si d'autres  

Colt [imites  vertical,s sont a,q1..ilm.2 s. 
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Fig.. 2-6 	Un Mécanisme 'de contrainte 

résiduelle (6) 

c) 

Fig. 2-.7  Charge sur la surface d'un corps indéfini limité par un plan 



3 Q cos' Y  

Ux.  = 	(3 sin' Y cos Y - (1 - 4 ) (1 - cos Y)) 

30x cos 'Y  
T - 

2zz' 
3Q cos' Y  

2zz' 

• -- 	(1 - 2u.)(1 - cos B  - sin' Y cos B) 

Eq. 2-14(a) 

Eq. 2-14(b) 

Eq.  2 -14(c) 

Eq. 2-14(d) 

Eq, 2-14(e) 

am 	.0.4e 

✓ - 	sin 4,  cos 34, 
 zz 

= 2  Q s1n4 cos 2  

Er'. 2-15(a) 

Eq. 2-15(b) 

Eq. 2-15(c) 

= 2Q  cos 2e, 
r  

et = 0 Eq. 2-15(e) 

Eq. 2-15( 4 ) 

Ainsi, 
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Lorsque le décharge est causée par l'érosion, on représente les conditions de contrainte à partier du point B par la ligne 
BC, en supposant que la récupération de la déformation unitaire est élastique. La relation entre les contraintes principales 
est donnée par l'équation 2-13. Au point C, qui est au-dessous de la ligne à 45 0  de pente, les contraintes résiduelles 
horizontales SIG-x et 51G-y seront plus grandes que la contrainte verticale 51G-z. Cette situation est rencontrée de plus en 
plus par ceux qui éffectuent des mesures de contraintes de terrain (7). 

Si la charge est diminuée encore, par exemple, à cause d'une éxcavation, les conditions de contrainte sont représentées par 
la ligne CD, oû D est sur la ligne Q.I.'. représentant les conditions de rupture. Il est concevable qu'une série de faits explique 
les conditions des coups de roche. 

Enfin, si les strates voisines ont des valeurs différentes de m, c et FI, des contraintes résiduelles différentes éxisteront 
dans les différentes strates de cette formation. De plus, les strates plus faibles qui seront représentées par une ligne EB 
au-dessous de la ligne représentant les strates voisines, pourraient avoir des contraintes norizontales plus grandes que celles 

des strates voisines plus compétentes. 

L'application d'une charge ponctuelle Q sur la surface d'un solide élastique indéfini limité par un plan (Fig. 4-la) donne 
lieu à des contraintes. Comme dans le cas du cylindre à parois épaisses, la répartition des contraintes qui résultent de cette 
cnarge peut être déterminée par la résolution des équations d'équilbre, de compatibilité et de surface limite. La solution nous 
donne les équations de Boussinesq (2): 

o1.1-z étant la contrainte normale verticale s'exerçant A une profondeur z en un point défini par l'angle PSI entre la verticale 
et le vecteur rayon; 51G-x, la contrainte horizontale dans le plan du vecteur rayon; TAU, la contrainte cie cisaillement sur de s 

 plans verticaux et tangentiels; SIC-r, la contrainte principale majeure exercée dans la direction du vecteur rayon; SIG-tet, 
la contrainte principale intermédiaire exercée dans un plan horizontal; et SIG-t, la contrainte principale mineure exercée dans 
au plan vertical et selon la direction du vecteur rayon. 

De même, les équations pour une charge linéaire ou dans le cas d'un corps à deux dimensions sont le. suivantes (2): 

ces équations nous permettent de déterminer les profondeurs auxquelles se feront sentir les effets de charges appliquées 
sjc  la surface d'une substance que l'on suppose élastique. On trace alors pour un chargement en surface des bulbes de pression 
JU des lignes gui représentent une augmentation égale de pression verticale. On constate alors qu'au-aelà d'une certaine 
profondeur, gus varie selon la largeur de l'aire chargée et selon la nature de la substance, une augmentation de la contrainte 
n'est pas appréciable. 

Exemple: Déterminer la contrainte verticale qui résulte de l'action d'une charge ponctuelle de surface de 1000  lb. (11450.13)  

à une profonoeut de 3 pi. (0.91m) et selon un angle de 450 . De l'équation 2-14(a), on déduit la valeur de la contrainte 

verticale: • 

3 	x 1000 cos 5  45 az  e 	 - 9.4 psl 
Zn x 3 2  

Afin de déterminer l'augmentation de la contrainte qui résulte du chargement d'une aire, et non d'un point de surface d'un 
corps élastique indéfini limité par un plan, on a développé une méthode utile fondée sur les dérivations suivantes effectuées 
A partir de l'équation 2-14 (a): 

3dOcos 5 q, 

211z 2  

_ _2s_ cossaA 
2zzZ 

o- 	c s 5 r,br d0 dr 
- 211z 2  

; étant la pression de surface, et dé étant l'aire élémentai•ce (Fig. 2-7b). 

211-  fR 
r  nos  4 de dr 

▪ q (1 - cos 3  ), wherea, = tan- 1  a/. 

5 q -(1 +(a/4 2) 

Lorsque s1G-v/q = 1, a = OO, et lorsque SIG-v/g = 0.9, a/z = 1.92 (résultats obtenus de l'équation qui précède). Ainsi, 

Jn constate que l'augmentation de la contrainte  BIG-v, qui résulte d'un chargement en surface d'une pression q, varie en fonction 

lu rapport de la largeur ae l'aire chargée à la profondeur pour laquelle on calcule la contrainte. En d'autres termes, si le 
rayon a de l'aise ebarlée est 1.92 fois la profondeur z (pour laquelle on calcule la contrainte), l'augmentation de la contrainte 

verticale est égale à 0.9q. De même, si a = 1.38z, l'augmentation de la contrainte vertical, est égale à 0.0,. polir Une 

,r0fOndeUr  s au-dessous de centre de l'aire chargée. 

Posons 2 :230 1 	lpa. (0.0254 m). On peut tracer aes aires circulaires de rayon de 1.92 p.(0.0488 m) et de 1.3 5 po. (0.035m) 

c.résentant respectivement les  aico. ,ui devraient être chargées de sorte qu'à une profondeur de 1 po. (0.0254 m) au-dessous 

lu centre d4 l'aire ei.alyée, des augmentation.; de Contrainte de 0.9q. et de 0.8q. se produisent. 

Alora, si aeulemeet l'espace an“uidire entre ces jeux rayons est cnargé, l'augmentation de la contrainte verticale au-oessous 

.1.. ces cercles est: 
0.9q- 0.8q = 0.1q 

da, 
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Fig. 2-8 Cuvette d'affaissement créée par un 
chargement en surface d'un corps 
indéfini limité par un plan 

Fig. 2-9 Un chantier d'abattage typique, 
difficile à analyser par des méthodes 
classiques, représenté par un modèle d'éléments 
finis pour déterminer les contraintes dans 
les parois et les culées 

Fig. 2-10 (a) Une entretoise chargée ou un élément à une dimension équivalent à un ressort; 

(b) deux entretoises ou ressorts en parallèle résistants à une 
Charge,avec des 

déflexions égales; (c) un élément à.deux dimensions dont les déflexions du ressort 

dans les directions des X et des Y sont provoquées par les composantes des forces 

appliquées;(d) deux éléments finis adjacents qui contribuent à la raideur entre 

les noeuds a et b. 



ay 	0.005q N Eq. 2-16 
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Si seulement 1/10 de cet espace annulaire est chargé, comme dans le cas de l'aire chargée de la figure 2-7b, l'augmentation 
de la contrainte verticale est de 0.01q. 

De la même façon, on peut tracer un diagramme de Newmark (Fig. 2-7c). La valeur d'influence de chaque partie dépend du 
nombre de rayons utilisés pour des pressions allant jusqu'à 0.9q., comme du nombre de divisions radiales. Le diagramme de la 
figure 2-7 indique une valeur d'influence de 0.005, ce qui signifie que l'augmentation de la contrainte pour la profondeur z 
est: 

N étant le ncmbre de parties cu de carrés de l'aire chargée. 

Pour trouver Ni on trace l'aire chargée sur un papier transparent selon l'échelle suivante: 1 po. (0.0254 m) la profondeur 
pour laquelle on calcule la contrainte. On place alors le dessin sur le diagramme de Newmark de telle sorte que la position 
horizontale pour laquelle on calcule la contrainte soit au centre du diagramme. Le nombre de carrés de l'aire chargée est alors 
N. 

Considérons la surface d'un solide élastique indéfini limité par un plan, sur laquelle on applique une pression q sur une 
largeur b (lig. 2-8). La contrainte verticale en profondeur augmentera suivant le modèle de la figure. Puisque le grapne est 
courte, une augmentation de la contrainte verticale entraInera une agumentation correspondante de la déformation et de la 
déformation unitaire. La surface du solide élastique indéfini limité par un plan formera ainsi une cuvette dont l'étendue de 
l'atiaissemenc est plus grande que celle de l'aire chargée. 

Si l'un applique une charge sur un corps rigide (Fig. 2-8), par exemple une base en béton armé, un barrage massif en béton, 
ou un pilier de roch) dure sur une couche de roche tendre, ce corps rigide ne se déformera pas selon la courbure de la cuvette. 
11 Ln résulte que des concentrations de pressions tendent â s'accumuler sur les arêtes de l'aire chargée de telle sorte que la 
etormation de la surface du corps indéfini limité Far un plan au-dessous de l'aire chargée sera uniforme. De telles 
conc,ntrations de pressions sont évidemment importantes du point de vue de la résistance des matériaux utilisés, ce que nous 
aycns déjà vu au Chapitre I pour l'essai de mise en charge d'une plaque. Le cnapitre 7 donne plus de détails sur ce sujet. 

ïe111CDE D'ANALYSE PAr ELEMENTS_FINIS 

Les concepts:  Plusieurs prototypes élastiques nous donnent des renseignements très utiles sur les structures, de torses en 
de cnarges qui sont représentées par ces solutions. Cependant, la tnéorie de l'élasticité ne peut résoudre plusieurs cas 
pratiques où les rormes sont irrégulières, les matériaux et les charges ne sont pas uniformes. Par exemple, on ne peut pas 
représenter facilement une excavation souterraine de section trapézoIdale par les prototypes existants. De plus, les prototypes 
'las tiques ne sont d'aucune utilité pour la résolutiOn des problèmes très importants concernant les masses rocneuses coupées 
en pente; par exemple, le cas très simple d'une pente comprenant un sommet et un seuil n'a pas été encore résolu par la tnéorie 

ue l'élasticité. 

La méthode l'analyse par éléments finis a été développée pour analyser les cas que l'analyse classique ne peut pas traiter 
(9). Il devient possible de s'éloigner de l'hypothèse d'un milieu continu élastique en apportant certaines modifications qui 
ncus permettent de considérer d'une façon approximative les propriétés géométriques et mécaniques ces masses rocheuses typiques 
et de leurs caractéristiques de discontinuité. La méthode consiste à représenter d'abord un milieu continu par un ensemuie 
d'éléments reliés à leur sommets, qu'on appelle points nodaux ou noeuds (Fig. 2-9). De tels mouér.,s d'élémeuts finis normaux 

simulent un milieu continu et non pas un milieu discontinu ou plastique malgré leur apparence eulerticielle. ueaucoup 
d'applications de cette méthode ne sont pas encore connues; on emploie cependant cette mérnoae aujeurd'hui pour analyset les 
cas de contraintes planes ou de déformations unitaires planes, et les cas ami-symétriques.  

Lorsqu'on divise le milieu continu en plusieurs éléments qui subissent des déformations unitaires unitormes, il est inutile 
de considérer le problème classique des limites. Cependant, pour analyser un système d'éléments trois, c'est la théoiie un 
l'élasticité qui nous fournit les données nécessaires: les conditions d'équilibre et de compatintlité, les conditions aux ...Imites 
et les propriétés élastiques des matériaux. 

On a développé cette méthode en portant une attention particulière A la raideur des éléments élastiques. La rigidité est 
représentée par la constante de proportionnalité entre la charge et la déformation. Par exemple, ce Imagine que la charge h 
appliquée sur l'entretoise de la figure 2-10(a) a le même effet que sur un ressort. La déformation DLL d'une entretoise de 
longueur L, de section A et de module d'élasticité E est donnée par: 

b = EL =77E- L 

AE 
R=é 

 R = kb 
OU 

où  k est le coefficient de raideur (semblable à la constante d'un ressort). Cette équation est appleée quelquefois l'équation 
d'équilibre en ce sens que, dans le cas d'un équilibre statique, la somme des forces verticales s'exerçant à l'extrémité articulée 
de l'entretoise est égale à zéro. Cette équation s'exprime de la façon suivante: 

R - kb 

Les deux éléments élastiques a et b de la figure 2-10(b) supportent une charge R. On peut écrire que: 

R = Ra  + Rb  

kab + kbb 

= (ka  + kb1b. 

On voit ainsi que lorsqu'un point  est soumis A l'action d'une force à laquelle s'opposent plusieurs élé.uents, la raideur 
du système est égale à la somme des coefficients de raideur de chaque élément. 

Considércns une force 12 s'appliquant sur le noeud a d'un élément à deux dimensions comprenant les noeuds a, b et c (Fig. 

2-10c). On peut décomposer cette force en deux composantes, Rax selon l'axe des x et Ray selon l'axe des y. Si l'on utilise 
le système de support représenté, il est évident que, à cause de la déformation de l'élément, le noeud a se déplacera suivant 

les composantes le long de l'axe des x et des y. Ainsi l'équation s'exprime comme suit: 

R  =k  
ax 	ax,ax aX 

où  kax,ax est le coefficient de raideur gui exprime la relation entre la llf.CO  os a selon la direction de l'axe uns  x et la 
déformation en a selon cette même direction. De la même façon, on peut éerire ies e_!uations suivante: 

R = k 
ax 	aX,ay ay 

R 	=k 	à 	, 
aX 	aX,cx c, 

OU 

et 
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Fig. 2-11 (a) Axes de référence; (b) un élément fini à deux dimensions avec un déplacement 
de corps rigide et un déplacement relatif entre les noeuds, causé par un 
changement de l'état des déformations unitaires 

1 A R r. ___,.. 

Ri z  

Fig. 2-12 (a) Les contraintes qui s'exercent sur un élément fini sont semblables à celles 
qui_agissent sur le rectangle circonscrit; (b) forces produites par les contraintes 
et qui s'exercent sur les noeuds de la surface tributaire, 
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En d'autres termes, la force Sax entraîne les déplacements DELray et DEL-cx. On peut établir une relation entre ces 
déplacements et la force en utilisant les coefficients de raideur. D'une façon plus générale, on écrit: 

= [lz] ( ,5 )  

oû [Ra) est une matrice colonne qui contient les composantes en x et en y de toutes les forces qui s'exercent sur les noeuds 
d'un élément ou d'un système, (DEL) est une matrice colonne qui comprend les comsosantes en x et en y des déplacements des 
noeuds arrangées dans le même ordre que les forces et [k] est une matrice carrée comprenant les coefficients de raideur 
appropriés qui relient chacune des forces à chacun des déplacements (lorsque la relation existe). On considère que chaque 
coefficient kij représente une force Si qui entraîne un déplacement unitaire en j, lorsque tout autre mouvement est restreint. 
étant donné qu'il existe deux composantes a chaque noeud, la dimension de la matrice des forces est 25, N étant le nombre 
de noeuds. De même, la dimension de la matrice des déplacements est égale à 25. Ainsi les dimensions de la matrice de 
raideur sont 25 x 25. 

Si on considère un système composé de plus d'un élément (Fig. 2-10d), on peut écrire une série d'équations semblable à la 
suivante: 

Rm= km e ax ax,ax ax 

	

R
I 
=kt 
	61 

ax ax,ax ax 

E R 	(k t 	+ 	).5 
ax 	ax, ax ax, ax ax 

(R) = [K] 

[K] étant la matrice de raideur du système qui comprend les coefficients obtenus par la sommation des coefficients de raidear 
de chaque élément. Cette équation, semblaole à l'équation obtenue ci-dessus, s'appelle l'équation de la raideur ou l'équation 
d'équilibre. 

Les éléments de la matrice LE] peuvent être déterminés par les propriétés géométriques et élastiques des éléments de la même 
façon qu'ils étaient déterminés pour l'entretoise considérée ci-dessus. Les forces agissant sur le système étant connues, on 
peut obtenir les déplacements, par exemple: 

(ô) =  [K]' (it). 

A l'aide des déplacements des noeuds, on peut calculer les contraintes et les déformations unitaires de chaque élément. 
Cependant, Four des centaines de noeuds et d'éléments, la matrice de raideur de dimensions 2N x 25 est très grande. Il est alors 
difficile d'obtenir son inverse, même â l'aide d'un ordinateur muni d'une mésons de grande capacité. Par conséquent, on résout 
habituellement ce système d'équations linéaires simultanées en utilisant la méthode itérative ou la méthode d'élimination de 
Gauss. 

Analyse de la déformation unitaire plane: (a) Dans les analyses sommaires, les relations entre les contraintes et les 
Aéformations unitaires sont basées sur l'hypothèse suivante: chaque élément subit une déformation unitaire constante. on utilise 
les letters, r, z et t pour désigner le système de coordonnées (Fig. 2-11a) de façon que l'on puisse utiliser les mêmes inaices 
dans les analyses axisymétriques. Une équation typique du système s'exprime par: 

e r = (U
r - 

et 

donc 

ou 

OU 

Le système d'équations peut âtre représenté par: 

fel = [ci] fol 

(0 ) . [e]  [e] Eq. 2-17 

(1+14( 1- 4) 
- 	 p. 	0 

I" 	1-1'. 	0 

0 	0 	(1-201 2  

b) Les déplacements dans un élement doivent varier linéairement avec la distance si la déformation unitaire est constante, 
c'est à dire: 

u = b1  + ber + bs . 

y =  b5  + bsr + 

Eq. 2-18 
&"1= [e] (b) 

OU 

oû u est le déplacement dans la direction de l'axe des r, y le déplacement dans la direction de l'axe des z, bi sont des 

constantes. [wl = y.‘ , (13 ) = (13 1\ , e = 	r  z 0 0 01(10). 

1y 	13 2  \ 	Lo oo ir zJ  



et 

où 

[k] = [h]
T 	Eg)T 

Ec] EgJds)[h]. Eq, 2-23 
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On détermine la valeur des différents bi de chaque élément en considérant les noeuds pomme des points spécifiques (on utilise 
des éléments triangulaires dont les noeuds sont désignés par i, j et k (Fig. 2-11b). Par exemple, le déplacement ni du noeud 
i s'exprime par: 

0. =b + b,ri  + b.zi , 

Le système d'équations s'exprime par: 

Des équations 2-18 et 2-19, on tire 

[uni) = [e'] [1z) 

[b ) = [h] [uni ] 

[ 

	

(uni ) = ui  , [el = 1 ri  zi  o o o — 	et CIO= Ce'r'. 

ui 	
1 r. .. 0 0 0 

J 	J 

uk 	
1 rk  zk  0  00 

vi 	 000 	1 r. z. 

000 	1 r. .. vi  
33 

vk 	 0 
 _ 	 ' 

0 0 1 r, z, 
':..... 

Eq. 2-19 

(w) = [e) [h] [un) •  

A l'aide de la théorie de l'élasticité appliquée à un élément, on peut établir la relation suivante entre la déformation 
unitaire et le déplacement: 

c r  = au/8r = b, 

e z  =8v/8r 	b. 

yrz  = 8u/8. + dv/br= b, +b. 

OU le) = [g] [b]. 

De l'équation 2-19 
( .) = [g] [h] fum l 

Eq, 2-20 

où 	 [g]= ot0000 

0 0 0 0 0 1 

0 0 1 0 1 0 
lies équations 2-17 et 2-20, on tire 

[a] = [e] [g] [b) . 
Eq, 2-21 

c) La raideur peut être déterminée par les expressions de l'énergie (11). L'énergie de déformation U, emmagasinée dans un 
corps subissant une contrainte uniaxiale SIG est égale à: 

U= 	c dv 

où do est le volume infinitésimal. Dans les cas de contraintes triaxiales avec une déformation unitaire plane, l'énergie de 
déformation emmagasinée est égale A: 

U =  f [eir  [a] do. 

e'après les équations 2-19, 2-20 et 2-21, la 'dernière expression peut s'écrire: 

u 	f 	cid cg -T 
J [c] [g] [h] fun,) dv 

Eq. 2-22 

et, comme [un) en [h] ne varient pas en fonction du volume, elle peut s'écrire: 

U = 	fu ir  [h]T(f [g]T  [c] [g] dv)[h] (u 1 . 

Etant donné que, pour une structure élastique, le travail fourni est égal A l'énergie emmagasinée, l'équation devient: 

U = 	fu 	[Q. I 

09 

en notant que Oir represente la force exercée sur le noeud i dans la direction r pour un élément. 

e'aorés l'équation fondamentale de raideur qui relie la force au coefficient ae raiaeur multiplié par le déplacment, on peut 
écrire l'équation précédente de la façon suivante: 

u = 	fum }T  [k] 

ees d.ux cxpreAsions précédentes de U, on tira 



OU 

où 

Eq. 2-26 
'[c ] (a) 

_ 

	

[C] = i bk-bi 	0 	ak-ai  

	

.b
k 	

0 
-ak 

b. 0 	
a' 

	

1 	 l 

	

0 	aj -ak 	l'] -bk 

a
j 
 = (r - r.), a

k 
 = (r

k 
 -1%), 

b.  = (zi  - s.), bk  = (.2k  - .i) , 

Pb = P ( 1,1 	1-.2)/ 2 . 
Eq. 2-27 
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Dans le cas d'éléments â deux dimensions, qui ont en fait une épaisseur constante, les matrices sous l'intégrale sont constantes 
par rapport au volume. On a ainsi: 

[k] = [h]T  [g ] r  [e] [g] A [h] 

où A est la surface de l'élément, qui, multipliée par l'épaisseur, donne le volume. 

Comme nous l'avons expliqué précédemment, lorsque plusieurs éléments finis sont joints au même noeud par connection articuiée, 
la force résultante R agissant sur cette connection est égale à la somme vectorielle des forces appliquées sur la connection 
par chaque élément fini. Par exemple, 

1.1= RI  + R, + 	 

= kiu, + ku + 

Pour satisfaire aux conditions de compatibilité, il faut que le déplacement du noeud soit le même pour tous les éléments 
finis voisins. On a ainsi: 

. 

Ainsi pour toute la structure, on déterminera chacun des coefficients de raideur en additionnant les contributions de casque 
élément, c'est-à-dire que: 

[K im]. [k tin] 

[Ken] étant le coefficient de raideur reliant (R i ) et [1.1m1. 

L'équation de raideur ou l'équation d'équilibre de la structure entière est alors donnée par: 

' [C] = [K] [‘d 

11-24 

Eq, 2-25 

où (QI est la matrice de toutes les forces nodales décomposées dans les directions r et z [K] est la matrice de raideur comprenant 
les coefficients [Km] de chaque élément et (21) est la matrice des déplacements nodaux représentés par leurs composantes selon 
l'axe des r et 1.axe des z. 

Comme nous l'avons expliqué précédemment, les dimensions de la matrice de raideur sont 25 x 25, N étant le nombre de noeaos 
le la structure. Le théorème de réciprocité de Maxwell énonce le fait suivant: si une fore, agissant au point n entraîne un 
déplacement au point m d'une structure, alors cette même force, si elle agit en m, entraîne le même déplacement en n, c'est à 
dire que Knm = Kmn. En d'autres termes, la matrice de raideur est symétrique, ce qui est une propriété utile pour la préparàtion 
d'un programme d'ordinateur. De plus, comme les coefficients de raideur individuels exigent un contact direct entre les noeaas 
par l'intermédiaire d.un élément, ainsi il n.y aura un coefficient de raideur que si les noeuds n et m sont reliés par un élément. 
En d'autres termes, lorsque les noeuds n et m sont situés â différents enaroits de le structure et ne sont pas reliés par un 
seul élément, le coefficient Knm est égal à zéro. De fait, dans le cas de modèles comportant un grand nombre d'éléments, la 
,lupart des coefficients de la matrice de raideur sont nuls, ce qui est une autre propriété utile pour la programmation. 

Une autre manière de déterminer les coefficients de raideur des éléments A deux dimensions consiste à établir une relation 
,ntre les forces exercées sur les noeuds d'un élément et les contraintes relatives à ces noeuas (Fig. 2-12)(12)2ar exemple, 

R ir = ar (zk - ziï./2 ar (zj '1)/2 Tr
. 

 z j T i)/ T Tr. (r k -  

Riz  = Oz(ri  - r5)/2 - 	(rk - r 1)/2 T r z 	- z)/ 	z(•5- z)/2 

0 

	

.ak 	
11 

[ 111 	
-b 

	

J 	j 

d) Les conditions aux limites d.un modèle d'éléments finis sont habituellement semblables à celle des autres structures: 
ou oies une surface est fixée, c'est-a-dire elle est restreinte de se déplacer comme la limite d'une poutre lui est en contact 
avec son appui, ou bien elle est libre de se déplacer et une charge peut être ou ne pas être appliquée sur elle. Pour un moaéle 
soumis à une charge extérieure de la même nature qu'une pression on doit utiliser les forces équivalentes. Par exemple, les 
limites représentées à la figure 5 subissent des forces nodales qui sont calculées de la tacon suivante: 

te même, on traite les pressions obliques en décomposant les forces nodales résultantes selon les atrections de l'axe des 
L et de l'axe des z afin de les représenter dans la matrice des forces de l'équation z-25. 

D'autre part, si les conditions aux limites empêchent le déplacement, la restriction s'applique aux noeuds et on a dans ce 
cas u = 0 ou v = 0 ou ces deux conditions à la fois. Pour empêcner la rotation d'un noeud, on contraint les 2 noeuds voisins 
de se déplacer dans une même direction. Le mouvement dans une direction °aligne peut être restreint, et le mouvement sera 
possible dans la direction perpendiculaire seulement, ce qui nous donne une relation entre u et v pour ce noeud (4). 

e) Les déplacements peuvent être calculés aprés avoir formé la matrice des forces et après avoir représenté les forces 
extérieures agissant sur les noeuds dans la matrice des forces. comme l'équation 2-25 représente 25  équations simultanées (nous 
l'avons mentionné précédemment), il n'est pas pratique de trouver l'inverse de la matrice pour les cas de grande modèles. On 
a utilisé la méthode d'itération, mais aujourd.hui cn préfère utiliser la méthode d'élimination de Gauss (10). on suit cette 
mEtnede de la manière suivante: 

Q = K u + K 	+ 	 
111 	

u
2 Ir 	

.K
1,2N

v
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Q2r 	
K
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u

1 K22 u 2 
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Fig. 2-14 Un élément fini axi-symmétrique 

à trois dimensions 
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Fig. 2-13 La pression extérieure sur une limite 

produit des forces ar les noeuds aux 

limites égalent à la pression multipliée 

Par la surface correspondant à chaque 
node 

(a) 

0-  c 
0-  

F1 2-15 (a) Une enveloppe de Mohr de rupture ou d'écoulement avec cohésion est transformée 
en une enveloppe équivalente sans cohésion, en ajoutant les contraintes de cohésion; 
(b) la courbe contrainte-déformation unitaire d'un matériau bilinéaire et élastique ;  
(c) le module sécant de déformation utilisé pour 6fterminér la raideur effective 
d'un élément 
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d'où u i  = Qpr/R,p - (E 12/K i1 )u2  - (Kpill( 1 p)11, - 	 (K9, 25/1( 1 1)VN0  En portant up dans les autres équations, on obtient 
(25-1) équations. On recommence ces étapes jusqu'à ce que l'on puisse déterminer la valeur du dernier déplacement vN. En portant 
sa valeur dans l'équation précédente, on trouve vN-1 et on continue ainsi de suite. 

Lorsqu'un grand nombre de noeuds situés aux limites sont contraints de se déplacer, ces éléments, représentés dans la matrice 
des déplacements, sont nuls, ce qui nous permet logiquement d'éliminer les lignes et les colonnes correspondantes de toutes les 
matrices de l'équation 2-25, diminuant ainsi les dimensions de la matrice de raideur et le temps nécessaire pour résoudre ces 
équations. Le gain de temps est cependant perdu parce qu'il faut changer les indices des éléments restants de ces matrices. 
Par conséquent, une méthode plus simple consiste â. remplacer la ligne et la colonne qui correspondent à un déplacement nul dans 
la matrice de raideur par des zéros, exception faite de l'élément de la diagonale que l'on remplace par 1(10). De même, on 
remplace la force correspondante par zéro. 

Après avoir obtenu les valeurs des déplacements (us), on calcule les déformations unitaires à l'aide de l'équation 2-20, 
et les contraintes A l'aide soit de l'équation 2-17 soit des équations 2=21 et 2-19. On calcule les contraintes principales 
à partir de (SIG). Et évidement, à l'aide des équations classiques exprimant les contraintes en un point, on peut calculer les 
contraintes normales et les contraintes de cisaillement dans un plan quelconque, comme dans le cas de la présence d'une faille. 

Analyses axi-symétrigues.La  théorie concernant les modèles dont les formes géométriques et les charges supportées sont 
symétriques diffère sur quelques points seulement de la théorie de la déformation unitaire plane (11). Alors que EPs-t = 0 pour 
une déformation unitaire plane, EPS-t n'est pas égal à zéro pour un modèle axi-symétrique et s'exprime par 

Vz ) 	 et 	H'er l'erz u)/E. 

Ainsi on doit développer (EPS) enlq et on doit également développer d'une façon appropriée (SIG}, [C ).) et Le].  D'après la 
solution des problèmes relatifs aux ylindres a paroi épaisse, on sait que: 

et  = u/r = b i /r + b a  + b3 z/r. 

Ainsi pour l'équation 2-20, puisqu'on a développé (EPS), il faut développer 

[ 

ig] eo:ol0000 

o o o o o 1 

1  1 =000 r 	r 

O 0 . 1 	0 	l 	0 

Après avoir développé les relations de déformation plane, un changement est nécessaire dans l'intégration de l'équation 2- 
23. comme chaque élément n'a pas une épaisseur uniforme (Fig. 2-14) et comme (g] n'est plus indépendant de dv, on doit faire 
l'intégration, qui peut être effectuée par des méthodes numériques faisant usage des ordinateurs. Comme celles-ci peuvent avoir 
des termes avec 1/r, des difficultés se posent pour les noeuds situés sur l'axe du modèle, c'est à dire pour r = O. Dans ce 
cas, on attribue aux noeuds une valeur nominale et arbitraire, comme par exemple 0.01 pour la coordonnée r du centre de gravité 
de l'élément(14)Lorsqu'on obtient la matrice de raideur [K] de l'élément, on résout l'équation 2-24 comme précédemment. 

On traite les conditions aux limites, en ce qui concerne l'encastrement, de la même façon qu'on les a traitées dans le cas 
d'une déformation unitaire plane. Cependant, si l'on veut transformer la pression aux limites en force nodale, il faut savoir 
que la surface aux limites n'a pas une largeur unitaire, ce que l'équation 2-27 marque implicitement. La marcne à suivre la 
plus simple consiste à supposer que les éléments sous-tendent un angle d'un radian â l'axe. Ainsi en connaissant la distance 
radiale de la surface aux limites, on peut déterminer les aires des surfaces et la force qui est répartie sur les noeuds voisins. 
De même, une force aux limites peut être considérée comme une Charge par unité de longueur; il est nécessaire ici de calculer 
l'arc sur lequel elle s'exerce. Si une limite est située sur l'axe, ce qui est généralement le cas en raison de la symétrie 
des formes géométriques et des charges, il n'est pas possible d'y appliquer une pression parce que la surface est nulle. 
Cependant, on peut supposer que la limite est fixée, à cause de la symétrie. Après avoir formé la matrice des forces, on peut 
écrire l'équation 2-25 comme psécédement: la résolution des équations simultanées et le calcul des déformations unitaires et 
des contraintes peuvent être effectués de la même façon que pour le cas de déformation plane. 11 est en outre possible d'avoir 
des modèles axi-symétriques avec des pressions aux limites non-symétriques par rapport à l'axe en se servant des séries de Fourier 
(22). 

Les forces aux limites. a) La" pesanteur est la force la plus commune en mécanique des roches. A la différence des structures 
en génie civil, gui supportent des charges extérieures appliquées aux limites, les modèles en mécanique des roches doivent 
indiquer les forces massiques; il n'est pas suffisant d'indiquer approximativement leurs effets, comme pour les modèles physiques 
comportant des forces aux limites. 

D'après l'équation 2-22, le travail produit pour emmagasiner l'énergie de déformation est égal a la somme du travail (FO) 
effectué par la pesanteur, et du travail (P) effectué par les pressions aux limites (13): 

U = 	[c 	Ca} dv r [val'  [pl dv + t‘vir 	dB 

où (PO) =[,.9) , LAM, le poids par unité Oe volume (ou la masse multipliée par l'accélération due à la gravité), qui s'exerce 
dans la diMbtion des z seulement, (p) =( or) .et dB est la surface latérale infinitésimale de l'élément aux limites. Alors 
d'après les équations 2-18 et 2-19, le trerail Ll'produit par la gravité s'exprime par: 

	

= tu ir 	[e]T (0)dv. 

D'après les théorèmes de castiliano sur les déplacements, la dérivée du travail produit par une force par rapport au 
déplacement correspondant est égale à la force. Ainsi on obtient la matrice (F) des forces gravitationnelles: 

	

81118una  = [FI = 	f 	[PI de. 

Dans le cas des éléments d'un modèle axi-symétrique, on intègre en utilisant les méthodes numériques qui peuvent être traitées 
par l'ordinateur. Dans le cas des éléments d'un modèle de déformation plane d'une épaisseur unitaire, l'intégration est simple, 
si ont fait coincider le centre de gravité avec l'origine, ce qui entraîne que INT (zdv), INT (rdv), les moments de la surface 
par rapport au centre de gravité, sont égales à zéro et que 	Adv est égale au volume ou A A x 1 (13). [e] étant connue, 
l'intégration de l'équation 2-29 donne: 

Eq. 2-25 

Fq. 2-29 

[F [Id -A 6-  [p] 
O 0 

O 0 

O A 

O 0 

O 0 

En d'autres termes, la force gravitationnelle s'exerce d'une façon égale sur cnaque noeud d'un élément traingulairv à deux 
dimensions. Ces rorces sont équivalentes aux forces aux limites traitées ci-dessus puisqu'elles s'appliquent extérieurement 
au système et qu'elles entraînent des déplacements et des contrainte.. 

h) Les forces tectoniques peuvent être considérées de la même Leçon que les torces jravitationnelles, puisque ces deux types 
de forces ont pour effet de comprimer la lapon et d'emmagasine, de L'énergie de déformation (13). La nature des forces 
tectoniques n'est pas connue, mais on pour savoir leurs effets ea m,surani les contraintes naturelles residuelles (Sr, Sz, Sr, 
Sr., Szt, Str) en tout eMplacoment. JanS le cas d'on modéi, de déformation plane, on suppose que Szt et Str sont nuls et que 

St est fonction de Sr et Sz. 0500  le cas d'un modèle axi-symétrique, on sokpose que Szt = Srr 	0 Lt que St = Sr. 
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Ajoutons à la droite de l'équation 2-28 un terme qui donne le travail additionnel: 

= 	[e] .1.  {u}dv ..f  t 	 tef [s]dv + f fv,}T cp} dB 

où(e) . cor  ) 11es déformations unitaires résultant des contraintes tectoniques et iS].(S
r 

cor  ,les déformations unitaires résultant des contraintes tectoniques et ..[S]. S r  

les contraintes tectoniques actuelles, qui peuvent comprendre la pesanteur. Le travail 11.. produit par les contraintes tectoniques 
est donc donné par: 

• 
Ir= f (u ) l[h] T  [g]T  [e] [g] [h] 	) dv 

0111 	 orn 

ot (uom) =/uoi\et uoi est la déformation du noeud i 

résultant de 1 action des contraintes tectoniques. Comme pour l'équation 2-29, on obtient la matrice (T) des forces nodales 
résultant des forces tectoniques comme suit: 

- 
au —/au = (r). [h]T s[  g]

r
[c] [g] [h] [u0111  dv 111  

[h)T  f [g]T  [e] fer) dv. 

Dans le cas d'une déformation plane avec des éléments d'épaisseur unitaire, l'intégration donne: 

[T]. [h]T  [g]T  [c] ( P o ) B. 

Dans le cas des modèles ami-symétriques, on intègre en utilisant une approximation numérique qui permet d'utiliser 
l'ordinateur. 

Le vecteur des forces nodales totales est composé des sommes des forces agissant sur tous les éléments finis: 

= E (F)+ E 	+ E [Pj 

où (P) est la matrice des forces nodales résultant des forces aux limites ou des pressions. De méme, il faut quelquezois ajouter 
des forces additionnelles dues à l'accélération des tremblements de terre, des changements de température,- ues pressions ue l'eau 
interstitielle et d'autres facteurs. 

Lorsqu'on utilise des modèles d'éléments finis ou d'éléments physiques, la marcne à suivre consiste à construire le modèle 
et ensuite à appliquer les charges telles les contraintes tectoniques et les contraintes gravitationnelles, lesquelles entreinent 
des déformations totales. Ces contraintes ne résultent pas uniquement des excavations ou des relâchements des limites 
quelconques. On imagine que les étapes pourraient être les suivantes: la roche est d'abord étendue, puis des excavations, ue 
formes geométriques spéciales, sont faites; enfin ces excavations sont soumises aux forces gravitationnelles et tectoniques. 
Si ce étudie seulement les déformations entraînées par les excavations, les résultats obtenus â l'aide de cette méthode sont 
faux parce qu'ils comprennent les déformations entraînées par les forces massiques qui s'appliquaient avant le creusage de 
l'excavation. On doit soustraire ces déplacements originaux des déplacements totaux pour obtenir les déplacements réels de 
l'excavation (14). Ces considérations ne s'appliquent pas aux contraintes parce que, en général, nous sommes intéressé A la 
contrainte résultante totale plutét qu'au changement de contrainte entraîné par l'excavation. 

L'anisotropie: a) Les masses rocheuses non-homogènes sont communes. Un des grands avantages de la méthode des éléments 
finis est de permettre l'utilisation de différentes propriétés mécaniques pour chaque élément. Il est ainsi possible se faire 
des modèles de couches stratifiées, de dykes, de filons - couches et d'autres masses d'instrusion, de failles, de zones altérées, 
etc. Dans ces cas, l'utilisation des modèles est limitée aux analyses de déformation plane parce que les formés gégéométriques 
ami-symétriques ne se conforment pas avec ces formations non-homogènes. En d'autres termes, la direction de ces  particularités 
géologiques doit être normale au plan rz et ne doit pas être circulaire. 

Cependant, les modèles d'éléments non-homogènes soulèvent une difficulté semblable à celle que nous avons discutée 
précédemment dans le cas des forces massiques. Si on forme le modèle d'un sol non remanié, c'est-à-dire d'un sol intact avant 
le creusage d'une excavation ou avant des travaux de construction et si on applique ensuite les contraintes gravitationnelles 
et tectoniques, le modèle va se déformer,suivant les propriétés mécaniques des différentes zones. Par exemple, si un élément 
est plus mou que les éléments voisins, cet élément tendra à subir une plus grande déformation et à transmettre sa charge aux 
éléments voisins, comme le fait une inclusion tendre. L'augmentation des contraintes dans les éléments voisins est faussa, Mals 	' 

elle est comprise dans la valeur des contraintes totales qui sont produites par le modèle après les travaux d'excavation ou de 
construction. Il n'est pas facile à ce moment de distinguer de telles contributions fausses. 

Dans le cas du modèle précédent, on suppose que les contraintes tectoniques naturelles sont homogènes parce qu'il n'est pas 
facile d'obtenir sur place des données suffisantes qui nous permettraient de faire d'autres suppositions. De toutes façons, 
mémes si les contraintes tectoniques non-nomogènes prédominent â cause des effets résiduels de la formation d'une faille ou d'une 
intrusion, elles ne sont pas simulées par les fausses contraintes dont on a parlé plus haut. 

Une méthode peur surmonter la difficulté précédente consiste à utiliser le concept de "contrainte d'excavation" (14). On 
calcule les contraintes qui existaient dans les limites de l'excavation avant le creusage. Des contraintes inverses, qui 
représentent l'action pnysique de l'excavation, sont appliquées sur les limites, (ce qui nous donne une contrainte totale nulle 
sur une telle limite). on calcule les déplacements (DEL)e et les contraintes (SIo)e qui résultent des "contraintes d'excavation", 
que l'on traite de la même façon que les pressions aux limites. Ces déplacements sont les déplacements causés par l'excavation; 
ce sont les mouvements qui nous intéressent, qui peuvent être mesurés et qui pourraient être reliés à l'instabilité. 

On ajoute aux contraintes, calculées de la façon pré .cédente, les contraintes naturelles (S) en chaque point, c'est à dire 
les contraintes dans la roche avant l'excavation. On a ainsi: 

[u] = [O] e  + (s). 

Celles-ci sont les contraintes qui pourraient être mesurées et qui sont reliées à l'instabilité. 

b) L'anisotropie orthotrope  donne une meilleure approximation de telles formations homogènes de roche, comme les dévots 
stratifiés, que l'isotropie. Il est probable que de telles formations géologiques ont des propriétés de déformation différente:, 
selon chacune de leurs trois principales directions. On peut considérer une masse rocneuse comprenant un système dense de joints 
orthotropes comme étant un milieu ayant des propriétés différentes dans les différentes directions, c'est-à-dire que des 
contraintes de .  compression s'exerçant normalement au système de joints entraîneraient une déformation unitaire moyenne plus 
grande dans la masse rocheuse à cause de la présence des joints, que des contraintes de compression ,,'exerçant parallèlement 
au système (15). A l'aide des modèles de telles masses rocneuses, on n'analyse actuellement que la déiormation plane parce que 
la direction de l'anisotropie doit être normale au plan rz. 

CO. 
	 s5  

'Yorz Y. 



2-Z1 

Selon la théorie de l'élasticité, lorsqu'on a un plan de symétrie, les propriétés élastiques seront égales dans deux 
directions quelconques, symétriques par rapport A ce plan (16). Les directions perpendiculaires au plan de symétrie sont des 
directions principales. S'il n'y a pas de plans de symétrie, la relation la plus générale entre les contraintes et les 
déformations est: 

= [a] fol 

oû [a] est une matrice de dimensions 6 x 6 comprenant 36 coefficients de déformation. 

D'une autre façcn, on a 

Cal = [A] [cl 

oû [A] est une matrice de dimensions 6 x 6 qui comprend 36 modules de déformation et qui est égale A [a]- 1 . 

Selon le théorème de Castigliano sur les déplacements, la dérivée du travail eftectué par rapport au déplacement est égale 
A la force qui entraine ce déplacement. Si on considère un cube unitaire, on a: 

e.  Widc x 	y  St d Au/Ac y  

ào./8cy = dU/dc.Acy= AU/Ac 

2Cryiàe.  = A 2r.  

ou 	A.. = A 
ji' 

Comme [a] et LA] sont symétriques, le nombre d'inconnues indépendantes est 21, et non 36 (16). 

S'il y a un plan de symétrie dans le matériau, on peut montrer, en égalant les coefficients de déformation dans les directions 
symétriques, que le nombre de constantes indépendantes se réduit â 13 (16). 

S'il y a trcis plans de symétrie (le cas de l'anisotropie orthotropique), le nombre de constantes inaépendantes est •J (16j. 
Lorsque les axes de 1.orthotropie coIncident avec les axes de l'espace, les coefficients de déformation sant les suivants: 

d.oû 

comme 

nous avons 

JE mème 

De même 

bux/dey . A l2  

A
l2 

= A
Z1* 

A
13 

. A
31 

a. 	= a., 
 il' 

et 

[a] a il a 12 a 13 

a22 a23 

a33 

syrn 

O 0 	0 -  

O 0 0 

O 0 	0 

a44 
0 0 

a55 

a 66 

a = fTE a 12 	/E 	- a /P. 	 1/p. 
11 	r' 12 	̀-zr.  z' 

a 
 13 - 	 -22 - ''-z, a23 = 	 a 33 =  et 

a44 = 1/G z1' 555' 1 /Grt et a66  = 1/Grz'  

oû MU-rz correspond A. la déformation unitaire dans la direction r A cause de la contrainte dans la direction z, Gzr correspond 
à la contrainte de cisaillement s'excerçant sur le plan perpendiculaire A l'axe des r et dans la direction de l'axe des z, et 
TAO-zr s'exerce sur le plan perpendiculaire A l'axe des r et dans la direction de 1.axe des z. D'après la symétrie de la matrice, 

nzr/Ez nr./Er' ntziEt nzt/E z and  nrt/Er ntr/Et ' 
on a: 

où les indices des éléments de la matrice sont reliés aux 

d'où 	 [a] o — o 

o 	0 	0 

I/G zt 

i / Grt 	° 

rxj 

déformations unitaires plutét qu'aux contraintes (15). 

1/E r -P'rz/Er 

1/E z 

1/Et 

syrn 

1/G 
Eq, 2-3b 

Un cas plus simple d'anisotropie consiste à avoir un nombre infini d'axes de symétrie qui sont perpendiculaires à un axe 
de symétrie. Les propriétés élastiques seront isotropes dans le plan comprenant le nombre intini d'axes. On a dans ce cas une 
isotropie transversale, et le nombre de constantes inaépendantes est 5 seulement (16). 

Pour le cas d'un matériau orthotrope dans un état de déformation plane, le nombre ne constantes indépendantes est réduit 
â 7 parce que SFS-t = 0 = GAM-rt = GAM-tz. On simplifie les matrices en exprimant SIG- t en touction de slO-r et de SIG- z dans 
les équations de Ars-r et SPS-z (en sachant qu'un plan de symétrie doit être parallèle au plan de la section ) (15). 

e 	 0 

0 

syrn 

Lorsque les axes x et y ue l'orthotropie ne coIncident pas avec les axes r et z de l'espace, on utilise une trae , tormatien 

,)our expri.ilai les prorriétés élastiques en fonction des ceordonnées de l'espace. On a ainsi (17): 

(el 	= [a], 
	

[d]
xY . xa, 	xY 	. 

Èci, 2-31 
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[(J) 	[B] [a] Posons: 	 x , Y 

où [B] est la matrice de transformation qui permet de changer les coordonnées et qui est égale à: 	c2  s' 2sc 
S ' 	c' -2sc 

-Sc Sc  c'-s' 

avec c = cos BET, $ = sin BET, BET étant l'angle mesuré dans le sens contraire des aiguilles d'une montre à partir de l'axe des 
r jusqu'à l'axe des z (15). L'énergie de déformation U emmagasinée dans un volume unitaire devant être la même quelle que soit 
la direction des axes, on a: 

ro.}11 1  (a
)
T 

I  r,z 	r,z 2 	XeY 	X, Y 

(ni) 	CaJ z,z  (O z, z = 1 te),,T, y  Co-Jx,y  (a]. ,y  

= 1 [U] zT,z  EBir  [o]. ,y  [ 13 ] 

D'où 

De même 

où 

[s]r, ,, = [E]T  [s]. ,y  [D] 

[A]r,z .- [BB]T  [A].,y  [BB] 
Eq. 2-32 

[BB] =[c2  5 2  cc 

--Zsc 2sc 

s 2 	c2  -sc 

-2sc2sc c 2 -5 2  

Ainsi, dans une analyse de déformation plane, pour calculer [k] de l'équation 2-23 dans le cas d'une rocne orthotrope avec 
un plan de symétrie parallèle A la section analysée, on remplace [cj par [Ajr,z ottenue de l'équation 2-32. 

L'effet de la présence d'un système de joints crthotropes sur les propriétés de déformation de la masse rocheuse peut être 
considéré comme de l'anisotropie orthotrope (18). Cn a souligné qu'un joint entra/ne des déformations en plus des déformations 
de la substance rocheuse voisine des joints. En d'autres termes, s'il existe dans un bloc de roche un joint parallèle aux races 
qui subissent des charges, il est presque certain que la déformation du bloc sera plus grande que la déformation engendrée par 
les déformations unitaires de la substance rocheuse seulement. Cela est justifié par la fermeture du joint. Les propriétés de 
la déformation peuvent âtre caractérisées par un coefficient unitaire de raideur normale, xn et par un coefficient unitaire de 
raideur de cisaillement ks de sorte que la déformation normale DEL-m et la déformation de cisaillement DEL-s sont reliées aux 
contraintes SIG et TAU du joint de la manière suivante: 

Où 

Ainsi sur une distance s (par exemple, l'intervalle entre les joints), la déformation normale totale DEL-11 égale & la somme de 
la déformation de la masse rocneuse et de la déformation entrainée par le joint: 

ôn . u(s/E + :An). 

Le module compost de déformation En de la masse rocheuse est donnée par: 

n = s/Én 

E 	+ 
n \B 	s k

n 

De même, le nodule composé de cisaillement de la masse rocheuse est donné par: 

, 

• 	: 33n5 	73- 7-)-  • 5 

Les déformations unitaires normales moyennes EPS-n et EPS-s perpendiculaire et parallèle aux joints sont données par: 

e
n 

= Cr/E
n 	et 

Ainsi le coefficient de Poisson de la masse rocheuse s'exprime par: 

e 	-p. 01E 

= EriE • 

où Mu-ns correspond â la déformation unitaire dans la direction s, entratnée par la contrainte dans la direction n. L'erret 
d'une contrainte normale uniaxiale SIG parallèle aux joints est donc: 

L
s 

= 0/E 	et 	e
n 

= 	er/E 

1-1-enni e
s 

Si nous considérons les trois systèmes de joints ortnottopes, nous Voyons que les propriétés élastilues composées de la Aasee 
rocheuse sont: 

;Hl  
z 

.1 	

y 

 s  k
1
ny)-]. 

-  

d'où 

X OX 
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et 

( G 	= G 	sk xy 	— + 	1 	+ 	1 	-1  

( 

x sx 	
s k ) 
. sz 
y 

	

Gy. - (G ' s k 	' s k )-1  
1 , 	1  	„ 	1  

. B. 	Y sY 

11.y  = 	. p. Ex/E 

Pv„ = Fry>, = s Ey/E 

• = 	= EziE  

A l'aide de ces propriétés élastiques équivalentes, on obtient [A]x,y en prenant l'inverse de [ai obtenue de l'équation 2-35. 
On tire ensuite [Air, z  de l'équation 2-32. La matrice de raideur [K] de l'élément peut être obtenue de la Leçon mentionnée 
ci=haut, et la matrice de raideur composée 11() peut être tirée de l'équation 2-24. 

Si la contribution au déplacement normal DEL-n vient principalement des joints, c'est-3-dire si E/(sKn) est petit, alors, 
pour des raisons pratiques, En = sKn, Gns = s, s2 ks, ks 2  / (s,ks, + s 2 ks 2 ) et MU-xy = 0 = AU-yz = Mu-zx. L'équation 2-31 prenu 
donc la forme abrégée suivante (18): 

tr 

 Li/Er 	

0 	0 - 

e
z 	

1/E 	0 

syrn 	I/O 

La déformation non-linéaire. a) L'écoulement bilinéaire est un schéma de déformation (Fig. 2-15), qui peut représenter 
un écoulement sans rupture ou bien ix peut être une approximation d'une relation non-linéaire entre les contraintes et les 
Iéformations (10). La roche très altérée peut se comporter suivant l'une de ces deux façons. Le même, les joints qui continnent 
des matériaux mous de remplissage donnent ce comportement en générale à la masse rocneuse. Dans la 1.1upart de ces simulations, 
la connaissance des propriétés physiques de la roche est la partie la plus faible de l'analyse. Pour taire ces simulations, 
il faut des données relatives à la contrainte d'écoulement et au mouule de la tangente de déroimation avant et après l'écoulement. 

A l'aide 'dune des théories de la résistance, on peut calculer la contrainte principaie majeure 31G-y au point d'écoulement 
ou la déformation unitaire principale majeure EPS-y. On peut utiliser la contrainte ou la dérosmation unitaire maximum, mais 
celles-ci ne tiennent pas compte de l'effet de la contrainte principale mineure. On peut utiliser la théorie de la contrainte 
de cisaillement octaédrique pour analyser une substance, que l'on caractérisera par le seuil d'écoulement obtenu dans un test 
uniaxial. Quoique cette théorie s'applique aux métaux, elle ne tient pas compte de la variation de la résistance avec la 
contrainte principale mineure. On peut utiliser la théorie de Griffith sur la résistance, qui a été  aèooloppeo par extrapolation 
des faits expérimentaux. Selon cette théorie, après le début de la lissuration d'un matériau  fragile, un accroissement de 
contrainte est nécessaire pour entraîner la propagation de la fissuration menant à la rupture ccmplète de la roche. Pendant 
la fissuration, la raideur du matériau est moindre qu'avant le début de la fissuration. La -théorie se  Mohr sur la résistance 
it  la meilleure théorie qui peut être appliquée aux roches pour lesquelles une telle simulation est appropriée. 

Selon la figure 2-15 (a), la théorie de Mohr sur la résistance s'exprime par: 

a i  +0-  
a +0. = fana  (45 + 
3 	c 

où  SIG-c = c/tg FI. Dans le cas où on utilise un modèle d'éléments finis, on calculerait le rapport (SbG-1 t 5 1G-c) / (5IG-3 
f  SIC-c) après avoir déterminé les contraintes principales; puis on l'examine pour savoir si ce rapport est plus grand que le 
paramétre tgs (45 0  + FI/2). S'il est plus grand que ce paramètre, il se produit un écoulement et la contrainte et la déformation 
unitaire d'écoulement peuvent être déterminées de la façon suivante: 

a(a
3 +) tan' (45 +1)1/2) - ac Y 	e  

1 ey 	(a - ii(a3  + 
o Y  

Le module de la sécante de déformation El (ou module effectif) peut être déterminé à l'aide du module Eo de la tangente initiale 
et du module nEo de la tangente après écoulement; il s'exprime par (1 0): 

Gx. - (G + 	
, 

sk 	'sk 
1 	1   	1  

x sx 	z s. 

'a r  

% rz 

Eq. 2-33 rtE + 	- 10/E.. o 	y 

Le nouveau module effectif El de cet élément est alors une donnée nouvelle. On analyse de nouveau le modèle d'éléments finis 
en utilisant les nouveaux modules pour les éléments gui ont subi un écoulement. Certes, ces modules ne sont pas nécessairement 
les paramètres valables parce que les contraintes utilisées dans les calculs ne seront pas les mêmes que dans la première étape. 
Ainsi on doit procéder par tatonnements ou on doit utiliser une méthode itérative. De même, on examine aussi les contraintes 
dans les éléments obtenues après le deuxième cycle des calculs et, si elles sont appropriées, on uétermine les nouveaux modules 
effectifs. On plévoit que ces opérations se répéteront jusqu.  à ce que le rapport de deux moduels d'un même élément, trouvés 
successivement, scit compris dans certaines limites données; par exemple, Eis-i/Eis = (1 ± toléranca); ou d'après les expériences, 
on peut fixer le nomnre de cycles; ou on peut examiner les résultats après cnaque cycle afin de décider si l'on duit répéter 
les opérations pour obtenir une meilleure approximation. On prétend qu'une approximation acceptable est obtenue après un nomnre 
relativement petit de cycles (10). 

Sien 4u' une telle simulation ne représente pas le comportement de la plupart des masses rocheuses dures, on peut toutefois 
utiliser une telle analyse en faisant subir un écoulement bilinéaire seulement aux élèidents qui rep-Isentent de l'argile de 
frottement, des zones  bréchiformes ou des dykes tendres. 

t) Le raidissement bilinéaire (Fig. 2-16) peut être 
sous l'effet d'une charge. Par exemple, le confinement 
de déformation. bn  mécanique appliquée, on appelle les 

L'analyse par éléments finis donne une approximation 
contraintes et les déformations unitaires par une courbe 
après la détermation unitaire de set rage EPS-y, est plus 
valtur de la déformation unitaire serrage parce qu'Il 
valeur 3 partit des autres paramètre, JU matériau.  

utiiisé ,our représenter un matériau qui subit un compactage appréciabie 
uu sable et de sols residuels entraîne use augmentation de leur module 
matériaux qui ont cette caractéristique des matériaux de serrage. 

de tels matériaux de serrage en rebrésentant la relation entre les 
nilinéaire et en donsidérant que ld module ae la tangente de dérormation, 
grand que le module initial. On uoit déterminer expérimeatalement la 
n'existe pas d, tnéorie permettant le calcui:r tnérioquement cette 
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Fig. 2-16 La courbe contrainte- déformation 
d'un matériau de serrage bilinéaire 

Fig. 247 Déformations normales et de cisaille-
ment produites par des contraintes 
normales et de cisaillement agissant 
sur une diaclase ou une faille 
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Fig. 2-18 Un élément uni-dimensionnel pour 
représenter une diaclase ou une 
faille 

Fig. 2-19 La relation des axes de l'anisotropie 
orthotrope aux axes spatiaux 

Fig. 2-20 Un élément fini quadrilatère décomposé en quatre éléments triangulaires 
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Comme pour la simulation considérée ci-haut, il faut examiner la contrainte principale majeure obtenue après le premier cycle 
pour savoir si elle est plus grande que la contrainte de serrage 51G-y. Si tel est le cas, on tire le nouveau module effectif 
Si, de l'équation 2-33. On utilise ensuite la méthode itérative, comme pour l'écoulement bilinéaire. 

On peut se demander si on peut représenter n'importe quelle roche avec cette relation entre les contraintes et les 
déformations unitaires, bien que les roches diaclasées donnent A la masse rocheuse une nature ' , glissant, adnérente 4  qui peut 
être représentée par une telle analyse bilinéaire. De plus, cette analyse se limite aux éléments représentant des zones raillées 
relativement meubles. 

Simulation des discontinuités: a) En supposant qu'une masse rocheuse ne peut supporter des contraintes ne traction, l'anaLyse 
des contraintes dans la roche est plus prés de la réalité (19). Une telle supposition est particulièrement appropriée dans le 
cas de masses rocheuses dont les joints sont nombreux, uniformément disposés et dont les surfaces des joints ne sont pas 
cimentées. 

Lorsque le but des études est de délimiter les zones où les joints pourraient s'ouvrir, on examine les résultats obtenus 
par la méthode des éléments finis, dans laquelle on a supposé un milieu continu, afin de déterminer les surfaces où s'exercent 
des contraintes de traction. Selon des études comparatives, les surfaces délimitées par la méthode précédente sont â peu près 
les mêmes que les surfaces délimitées par des analyses plus élaborées qui éliminent les contraintes de traction dans la masse 
rocheuse en permettant aux zones où une tension pourrait survenir de se détendre librement (19). 

Cependant, pour obtenir des renseignements sur la redistribution des contraintes, causée par la masse rocneuse qui ne supporte 
pas de traction, il faut recourir à une solution par cycles. Après le premier cycle du calcul des contraintes (en supposant 
un milieu continu), on examine les contraintes principales pour savoir si elles sont plus petites que zéro (les contraintes de 
compression étant positives). Dans le cas de chaque élément pour lequel 5IG-3 ou 5IG-1 sont des contraintes de tension ou plus 
petites que zéro, on calcule la matrice des contraintes (SIG.IT équivalente à cnaque contrainte principale négative ou ce traction. 
La matrice des contraintes peut s'appliquer soit dans un cas de déformation plane, soit dans un cas ami-symétrique. on calcule 
ensuite d'apès l'équation 2-22 les forces nodales fomiT de l'élément, qui correspondent à la matrice des contraintes (SIGIT (10): 
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Dans les cas de déformation plane, [g]T et (SIG)T sont constantes par rapport au volume. Ainsi l'intê ,2ration est égale A la 
multiplication des matrices par le volume de l'élément. On peut encore utiliser l'équation 2-26. Dans les analyses ami-
symétriques, on doit utiliser les méthodes numériques d'intégration utilisant les ordinateurs. 

En changeant les signes des forces nodales, on obtient les inverses de ces forces, qui éliminent les cohtraites de traction 
obtenues du premier cycle. La matrice composée des forces du modèle entier, qui sert à éliminer toutes les contraintes de 
traction, est formée par la sommat.i, des matrices des forces de chaque élément: 

On calcule les contraintes dans le modèle entier, c'est-à-dire les contraintes dans tous les éléments finis, en utilisant 
ia matrice des forces obtenue de l'équation 2-34. On ajoute ces accroissements de contrainte aux contraintes calculées au premier 
cycle. Ensuite, on réexamine les contraintes principales résultantes pour savoir s'il existe de la tension et on répète les 
calculs, si cela ca t  nécessaire, jusqu'à ce qu'on obtienne, avec un écart admissible convenable, une solution 'sans tension".  

Cn peut se demander el l'utilisation, en apparence arbitraire, de la matrice ces forces obtenue de l'équation 2-34 est 
valaule. Il s'agit de voir ici que la marche â suivre nous donne la réaction exacte de l'élément à un système de forces qui 
entraînent une dilatation plus grands que celle qui aurait lieu avec une contrainte nulle dans une direction particulière. 

b) Les systèmes de joints qui ne supportent pas de tension et qui ont une attitude dominante peuvent être une meilleure 
caractéristique pour la plupart des masses rocheuses. En d'autres termes, les attitudes dominantes du système de joints dans 
une masse rocneuse, en supposant que les surfaces des joints ne sont pas cimentées, déterminent les directions dans lesquelles 
La masse rocneuse ne peut pas supporter de tension. 

Dans ce cas, la marche A suivre est semblable à celle que nous avons décrite plus haut. Après le premier cycle de calculs, 
en supposant un milieu continu, on calcule, en général dans des analyses de déformation plane, la contrainte normale SIG-j 
perpendiculaire au plan défini par les attitudes des joints, ne la façon suivante (15): 

a. = 	± 1/1' Cr + n 2 cr+ 2n li- . 	t  rz  

où 1, m et n sont les cosinus des angles compris entre la normale au plan du joint et les axes des r, des z et des t. Si on 
veut simplement délimiter les zones de tension pour avoir une approximation des zones qui ne supportent pas de tension, alors 
on examine SIG-j pour savoir si elle est plus petite que zéro. 

Quand on veut éliminer la tension, les plans des joints A considérer sont seulement les plans perpendiculaires à la section, 
sinon l'élimination de la tension de 51G-j nous obligerait â analyser TAU-rt et TAU-zt, ce qui est impossible dans une solution 
à deux dimensions (15). Dans ces cas limités, la matrice des contraintes (SIG)T, équivalente aux contraintes 51G -j ue traction, 
peut être calculée pour chaque élément en utilisant les relations suivantes: 

O
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Trz  = - Cri  trn. 

La marche à suivre consiste, comme dans le cas précédent, A calculer la matrice des forces correspondante. Le second ocie 

et les autres cycles nous donnent les contraintes résultantes. 

C) Les failles qui ne supportent pas la tension peuvent être simulées de la même façon qu'une masse rocneuse comprenant des 
systèmes de joints qui ont des attitudes déterminées. La différence entre les failles et les systèmes de joints réside dans 
le fait que l'on considère les failles comme des caractéristiques structurales principales dont non seulement les attitudes, 
mais aussi les positions dans la masse rocheuse, sont connues. Par conséquent, alors qu'on a supposé que, dans chaque élément, 
il existe un joint d'un système dominant, pour la simulation des failles, on n'examine que les éléments sur l'emplacement de 
la faille, pour savoir s'il y a de la tension. 

Pour la programmation, on détermine tous les éléments qui représentent le matériau de la taille, ou bien jui représentent 
la roche voisine au plan de la faille, et ensiute on examine les contraintes normales qui sont perpendiculaires à l'attitude 
da la faille. S'il y a de la tension, on procède au second cycle de l'analyse telle que décrite plus haut. 

d) Le commencement du glissement des joints ou des failles peut aussi être nétecté. L'analyse consiste A comparer la 
contrainte de cisaillement parallèle au plan de glissement et la résistance au cisaillement du plan (15). Dans cette analyse, 
on doit connaître les paramètres de résistance c et PI le long du plan pour calculer la résistance au cisaillement TAU-f selon 
la théorie de Mohr sur la résistance: 

c + 0' tan cp 

où SIG est la contrainte normale effective s'exerçant sur la plan. Dans les analyses de ce formation piane et les analyses ami-
symétriques, un peut calculer la contrainte normale perpendiculaiic au ‘ lan à l'aide u, l't:uation 36.  Le même, la contrainte 
de cisaillement ,xnli le a  éléments appropriés peut être calculée à l'aide de l'équation sulvdnte, fondée sur la transformation 
des contraintes en un ,oint les contraintes -, fed-...gonales notrales et ue cisaillement étah' . 
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Si l'en veut déterminer les zones oû s'amorce un cisaillement le long des systémes de joints dominants, on examine chaque 
élément pour savoir si TAU-j > TAU-f. Ensuite, on dessine les lignes de contour des zones instables. 

Dans le cas des failles, la seule différence est que le plan a une position déterminée, et on examine seulement les éléments 
correspondant à cette position pour savoir si TAU-j > TAU-f. 

e) La raideur d'une faille est une propriété gui existe mamie si on suppose que l'épaisseur de la faille est nulle (18). 
comme nous l'avons expliqué précédemment, si l'on charge un bloc de roche qui contient la surface d'un joint ou d'une faille, 
la déformation de ce bloc est plus grande que la déformation fournie par la substance rocheuse seulement. Les coefficients 
unitaires de raideur peuvent ttre déterminés par les tests de compression et de cisaillement, et ils sont reliés de la façon 
suivante (voir figure 2-17): 

17. = k
n 6n 

où DEL-n et DEL-s sont les déformation normale et de cisaillement, entrainées par la faille seulement. Notons que les valeurs 
de kn et de km peuvent ttre indépendantes alors que dans le cas d'une simulation faite avec des éléments à deux dimensions où 
il faut que E/2 < G < E/3, ce qui veut dire que la déformation normale et la déformation de cisaillement sont intimement reliées. 

En se basant sur ce qui précéda sur les coefficients de raideur, il est possible d'utiliser des éléments à une dimension 
(fig. 2-18)(18). Supposons que les déplacements de la faille varient linéairement le long de d'élément et choisissons le centre 
de l'élément comme origine. Le déplacement de cisaillement DEL-Bs le long du bas de l'élément est donné par: 

„ 	u, + u,,
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On peut écrire des relations semblables pour le déplacement de cisaillement DEL-Ts du haut de l'élément, et pour les déplacements 
normaux en bas et en haut. Les déplacements relatifs dans l'élément sont donc donnés par (DEL-Ts) - (DEL-Bs)) et ((DEL-Tn) - 
(DEL-Sn)). Ces relations peuvent s'exprimer  en fcrme matricielle: 
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où(6) 	rs }, et x et L sont représentés à la figure 2-18. 

6 

Pour former la matrice de raideur composée, il faut déterminer la matrice de raideur de l'élément semblable à celle d'un 
élément à deux dimensions. On utilise la méme marche à suivre que pour les éléments à deux dimensions. Si on égale le travail 
produit à l'énergie emmagasinée, on aura: 

	

U = 	tôir  (Q 	dx 
0 	 8,0 

{0fr [k 	(5) dx 

	

= 	funi)T  [D]T  [k,, , ,1 ] [D] (un) dx. 

Comme pour la formation de l'équation 2-23, il suit que: 

[if 8 , n] = f (D7T  [k8, .] [D] dx. 

Eq, 2-35 

Eq. 2-36 

Pour transformer [Ks,n] aux coordonnées spatiales du modêle, on traite les distances et les déplacements de la manière 
suivante (Fig.2-19): 

s sin 13-il r 

y L-sin ô cos oil 

= [E] ir 

z 

oti [E] est la matrice de transformation. 

fi= J 	= [E] fu. x,y 	 r, 

Comme la quantité de travail est la meme qu'on utilise soit les coordonnés x ey y soit les coordonnés r et z, les équations 
2-35 et 2-36 nOus donnent: 
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Pour former la matrice de raideur composée, on ajcute le coefficient de raideur de la matrice de raideur précédente aux 
coetficients appropriés ues éléments voisins à deux dimensions. 

Un élément à une dimension n'a apparemment pas de volume. on pourrait dire ainsi qu'il ne peut pas emmagasiner de l'énergie 
AE déformation et que, par conséquent, il ne produit pas de travail. Mais, en fait, les aspérités de la faille emmagasinnt 
de très fortes concentrations d'énergie de déformation. 
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Fig. 2-21 Relation entre la charge, le cisaillement et le moment 

fléchissant d'une poutre 

Fig. 2-22 Flexion d'une poutre 
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Les éléments de  la programmation. Dans une analyse par éléments finis, la premiére étape consiste A établir le modèle. On 
choisit habituellement soit une analyse de déformation plane, soit une analyse axi-symétrique. En considérant les conditions 
qu•il faut simuler pour construire le modèle, on doit choisir intuitivement la géométrie des bordures, le maillage des éléments 
finis et les conditions aux limites (c.'-à-d. les pressions, les charges nodales, la fixité ou le déplacement). On utilise de 
petits éléments lorsque les contraintes varient avec des gradients appréciables. Il est préférable d'utiliser des éléments dont 
la base et la hauteur sont approximativement égales (c.à.d. un rapport de forme approximativement égal. à 1). ces informations 
et les propriétés des matériaux nous permettent de calculer les différentes matrices qui nous conduisent à la formation de la 
matrice de raideur composée de la structure entière. Après avoir placé les forces extérieures qui s'exercent sur les noeuds 
de la structure dans la matrice des forces, on procède à la résolution du systéme d'équations simultanées pour les déplacements 
des noeuds. Avec ces déplacements, il est possible de calculer les déformations unitaires. et  les contraintes dans les éléments. 

En détail, des différentes étapes de la méthode, pour des éléments triangulaires, sont les suivantes (10): 

A) L'information de contelle, par exemple, le nombre total de noeuds et d'éléments, peut-ntre (selon la methode 
de programmation utilisée pour les calculs et les données) le nombre total des cartes correspondant aux conditions 
aux limites et peut-ntre encore le nombre total de différents types de matériaux composant le modèle. 

D) Les données relatives à chaque noeud, par exemple, son numéro (en numérotant â partir de 1), ses coordonnées, 
sa fixité (Si elle existe) et les forces extérieures (si elles existent). 

C) Les données relatives à chaque élément, par exemple, son numéro (en numérotant à partir de 1), le numéro de 
ses noeuds, considérés dans un sens déterminé (par exemple, le sens contraire des aiguilles d'une montre), les 
propriétés des matériaux ou simplement le type de matériau, dont les propriétés ont été classées en a. 

D) Les données relatives aux pressions aux limites, par exemple, le numéro des noeuds des bordures et la pression 
s'exerçant entre chaque paire de noeuds (si elle existe), les noeuds étant numérotés dans un sens déterminé (par 
exemple, le sens contraire des aiguilles d'une montre) sur le pourtour de la structure. 

CALCULER 	a) [c], 3 x 3 pour chaque élément, des propriétés élastiques du matériau. (voir équation 2-17). 
b) [g], 3 x 6, des coefficients obtenus des fonctions de déplacement. 
c) [h], 6 x 6, en utilisant les coordonnées des noeuds (voir équation 2-19). 
d) (k], 6 x 6, en utilisant les matrices précédentes (voir équation 2-23; la matrice étant symétrique, les calculs 
peuvent se faire plus rapidement. 
e) [K], 2N x 2 5, en utilisant [k] comme l'indique l'équation 2-24; cette étape est la seule étape qui n'est kas 
directe et le sous-programme le plus original des nombreux sous-programmes qui ont été écrits pour tenir compte 
de cette opération est le suivant (12): le sous-programme est dans une boucle de 1 jusqu'au nombre total 
d'éléments; les variables (SSX, etc. utilisées plus bas) sont initialisées à zéro; NP (L, M) considéré plus bas 
est initialisé à zéro pour les valeurs de L entre 1 et le nombre de noeuds et pour les valeurs de M entre 2 et 
9 (le nombre maximum de noeuds voisins ou de noeuds reliés par des éléments, permis par le programme), mais pour 
M 	1, la matrice est initialisée à L; la matrice NPI(N) est formée du numéro de noeud i de l'élément N; les lignes 
sont ainsi les suivantes: 

LM(1) = NPI(N) 
12v1(2) = NPT(N) 
LM(3) = NPK(N) 
00 200 L= 1,3 
00 200 M=  1,3 
LX LM(L) 
MX = 

185 MX = MX + 1 

IF(MP(IX,A4X) - IZA(A4)) 190,196,190 
190 IF(/lUP(IX,NCK)) 185,196,185 
196 SMK(I,X,/v1X) = SX.X(LX,AIX) +K(2 1'1,-1,2%1-1) 
197 S3Ci(LX,MX) 	S}CY(IX,MK) +1{(2*L-1,2*Ni) 
198 SYX(I2K,MX) = SYX(LX,MX) +15:(2*I.,,2%1-1) 
200 SYY(I2K,A4X) = SYY(LX,MX) + 1q2*L,2*M) 

r) (Q), 25 x 1, des pressions aux limites et des forces nodales extérieures, obtenues de l'équation 2-27, si cela 
est nécessaire. 
g) pour les noeuds qui sont fixés dans une ou deux directions, on fait les lignes et les colonnes correspondantes 
de LE] égales â zéro, sauf l'élément diagonal que l'on fait égal â 1; on fait également la force correspondante 
égale â zéro. 

meum 	a) (u), 25  x 1, par la méthode d'élimination de Gausss ou une autre méthode, en se rappelant que la matrice Ce 
raideur réduite est symétrique â toutes les étapes de la solution. 
b) (SIG), 3 x 1, pour chaque élément en utilisant les équations 2-17 et 2-20. 
C) (5IG-1), 3 x 1, des équations classiques permettant de transposer (SIG), où le vecteur des contraintes 
principales, 

et TET est l'angle qui détermine la direction de 5IG-1 et qui est mesuré, comme c'est le cas pour plusieurs 
conventions, à partir de l'axe des r dans le sens contraire des aiguilles d'une montre. 

.1PIUML, 	a) Toutes les données. 
b) Les déplacements des noeuds. 
c) (SIC) et (SIC-1) de tous les éléments (ces contraintes s'exerçant en fait sur les centres de gravité). 

£1 est souvent avantageux d'utiliser des éléments finis à quatre cotés parce qu'ils permettent de réduire le temps mis pour 
faire les dessins et qu'ils facilitent la programmation pour le maillage automatique par l'ordinateur. On peut diviser le 
quadrilatère en quatre triangles (Fig. 2-20) (10). On forme la matrice de raideur du quadrilatère de la meule façon qu'on a formé 
plus haut la matrice de raideur composée de la structure entière. En d'autres termes, on considère le quadrilatère comme un 
mcdtle formé de quatre éléments finis triangulaires. 

Ici encore, on doit calculer [cl et [g]. On calcule [h] pour chaque triangle; puis, on l'agrandit pour qu'elle prenne les 
dimensions 6 x 10 en concordance avec (Um) déjà agrandie. En d'autres termes, l'équation 2-19 devient: 

LIRE  

f  el = (
eal 

- 103 5 

= cià 

ik) est ensuite formée pour chaque triangle comme précédemment, mais à cause du numérotage différent, les dimensions de cette 
matrice sont 10 x 10. Lorsque tous les triangles ont été traités, elle devient la matrice de raideur du quadrilatère. En 
ûliminant par la méthode de Gauss le noeud temporaire au centre du quadrilatère, on oLtient la matrice de dimensions 5  s U. 

b 1  u). 
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(d) 

coupe transversale 
de la poutre équi-
valente de matériau 
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coupe transversale 
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Fig. 2-24 Analyse de la contrainte de cisaillement dans une poutre 

Fig. 2-25 Le volume du sol soumis à des concentrations de contraintes augmente 

en fonction de la dimension de l'excavation 
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RopInEs 

Les poutres sont des éléments de structure qui supportent des charges appliquées selon une direction transversale é leur 
longueur et ainsi ressemblent aux voûtes de roche après de longs travaux ou à de faibles profondeurs. En supportant les charges 
de cette façon, les poutres subissent des contraintes de flexion et des contraintes de cisaillement. 

On determine les forces internes qui produisent ces contraintes en traçant un schéma d'équilibre et en utilisant les équations 
d'équilibre déduites plus haut. On détermine les contraintes resultantes en examinant le comportement interne du matériau de 
la poutre. 

Cn a dit précédemment que les équations d'équilibre nous permettent de déterminer les forces inconnues. Traçons le schéma 
d'équilibre d'une coupe transversale de la poutre qui supporte une charge répartie (Fig. 2-21a et fig.2-21b). En analysant 
l'équilibre de cette coupe, on déduit (les infinitésimaux d'ordre supérieur étant négligés) de la somme des forces verticales 
et de celle des moments en un point quelconque que: 

ma  d1// dx 

V = dm/ dx 

ces équations établissent des rapports utiles entre la charge w, la résistance en cisaillement V, et le moment de résistance 
M. Par exemple, si la force de cisaillement V est égale à zéro en un certain point de la poutre, alors dM/dx est égale à zéro 
et ainsi le moment de résistance M est maximum (c'est-à-dire, pour déterminer le point où, M est maximum, calculer dM/dx, faire 
cette dérivée égale à zéro et isoler x). 

La condition de compatibilité est une deuxième source d'informations pour déterminer les effets internes d'une charge 
extérieure. Il est évident que la déformation d'un élément d'un corps soumis, • à une contrainte doit être compatible avec la 
déformation de l'élément voisin. Par exemple, a cause de la flexion de la poutre (Fig. 2-22a), des éléments s'allongeront et 
les éléments voisins devront s'allonger d'une manière compatible. 

Pour satisfaire à cette condition de compatibilité, on formule l'hypothèse suivante: dans la théorie la flexion, les sections 
planes, parallèles et transversales des poutres lui ne subissent aucune flexion ni l'action d'aucune charge demeurent planes 
après une flexion. Par conséquent, pour toutes les coucnes de matière de la poutre (Fig. 2-22a), l'allongement dL est 
proportionnel â la distance de cette couche de l'axe neutre (c'est-à-dire que l'axe neutre de la poutre passe par la fibre qui 
ne subit aucune force de compression ni de traction). 

Avant une flexion, la longueur de ces sections coulées par des plans parallèles est la même; ainsi, la déformation unitaire 
normale et la contrainte normale (pour un module d'élasticité constant) qui résultent d'une flexion sont proportionnelles à la 
distance de la couche de l'axe neutre (Fig. 2-2:.c). 

Traçons le schéma d'équilibre d'une partie de la poutre, à partir d'une extrémité a la section BD (Fig. 2-22a). Nous pouvons 
appliquer une des équations d'équilibre en prenant les forces norizontales qui agissent à l'extérieur et sur la face BD; c'est-
à-dire qu'il existe une force de compression C et une force de traction T (Fig. 2-22c), ce qui s'exprime par l'équation suivante; 

2:Fn  e jr cr,m(y/c)dA 

SA étant la surface élémentaire égale dans ce cas à (b dy); c, la distance de l'axe neutre à la fibre la plus éloignée; et SIG-
m, la contrainte maximum ou la contrainte exercée sur la fibre la plus éloignée. 
Alors, 

E  = f
+. 
y. dA = _L_ne  = 0 

-c 

9 étant la distance de la fibre du centre de gravité de la surface A. En d'autres termes, l'axe neutre de cette poutre colncide 
avec l'axe passant par le centre de gravité de la coupe transversale. Cette définition ne s'applique qu'aux poutres droites, 
et non aux poutres courbes. 

Si l'on fait le moment extérieur de la section BD égal au couple formé par la tension et par la compression qui agissent 
normalement à la section BD, on tire une seconde équation par la sommation des moments des forces calculés autour de l'axe neutre 
(Fig. 2-22c). 
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M étant la somme des moments des forces extérieures appliquées sur la' poutre sur un cété de la section, moments calculés autour 
de l'axe neutre de cette section; I, le moment d'inertie de la coupe transversale. On peut utiliser cette équation de flexion 
ou de pli pour déterminer les contraintes normales qui existent à la suite de la flexion d'une poutre. 

En admettant que les triangles sont semblables, on tire une autre relation, qui reste implicite dans la formule de flexion: 

P 	Y 

Y _ dL _ _ 	_ My 
P CD 	E 	El 

Exemple: Déterminer les contraintes exercées dans la fibre la plus éloignée des parties A et B (Fig. 2-22) en vous servant 
de la théorie de la flexion. Le moment de cette section eSt de 100 Kip. - po.1130014-m(l'abréviation skip ,' signifie okilopound. 
ou 1000 livres (4450.5)). La largeur de la poutre est de 3 po. (0.0762 m); la hauteur totale, de 5 po. (0.127 m); l'épaisseur 
de la partie A, de 2 po. (0.0508 m); le module d'élasticité EA de la partie A, de 10 x 10 6  lb/po2  (69000 MN/m 2 ) et le module 
ES, de 5 x 10 6  th/po.' (34500 MN/m2 ). Comme les sections transversales planes doivent demeurer planes après une flexion, la 
déformation unitaire de la poutre est toujours proportionnelle à la distance de la secticn à l'axe neutre (Fig. 2-23b). 
Toutefois, les contraintes ne varieront pas seulement en fonction de la délormation unitaire, mais aussi en fonction du module 
d'élasticité du matériau (Fig. 2-23c). 
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L'examen de la force dl qui agit sur une couche élémentaire dy nous permet d'écrire les équations suivantes: 

dF A
E
A
b
B
dy 

Et, Si ES = EB n 

dF = EAEBnbB dY 

Et, si hé 	nbB 

nous pouvons construire une poutre équivalente faite du même matériau que celui de la partie B en étirant latéralement la partie 
originairement faite de matériau A de telle sorte qu'elle égale (nbB), ce qui lui donne la même force de résistance. A ce stade, 
l'analyse classique d'une poutre nous permet de déterminer les contraintes exercées sur les fibres les plus éloignées. 

Ce trouve d'abord l'axe neutre: 

3 x 32/2 + 2  x 6 x 4 = 2.93 po. (0.0744m) 
9 	12 

Ainsi, 

I = 6 x 2 3/12 + 12 x 1.07 2  + 3 x 3 3 /12 + 9 x 1.43 2  = 42.85 p0. 4  (1.78 x 10-5  m4 ) 

Cano, sur la partie supérieure de la Foutre 

SIG-m. = 100 x 2.07/42.85 = 4.83 kips/po. (cpn) (33.33 MN/m 2 ) 

et sur la partie inférieure 

SIG-m" = 100 x 2.93/42.85 = 6.85 kips/po. (tsn) (47.27 MN/m 2 ) 

Ces contraintes s'appliquent sur la poutre équivalente faite de matériau B. Par conséquent, si l'on considère la poutre réelle, 
il est nécessaire de retourner â la largeur bB et de changer les contraintes exercées dans le matériau afin de conserver la même 
force totale comme dans le cas de la poutre équivalente: en d'autres termes, les contraintes sont multipliées par n. Ainsi, 
la contrainte exercée sur la fibre la plus éloignée du matériau A est de 4.83 kips/po. x 2 	9.66 kips/po. (66.7 MN/m.). le 
matériau b ne requiert aucun changement; donc, la contrainte exercée sur la fibre la plus éloignée de ce matériau est de v. 6 5 

ki,s/po. (47.27 MN/m.), d.aprés les calculs précédents. 

En plus d.analyser les contraintes qui existent A cause du moment interne M, nous voulons calculer les contraintes causées 
par une force de cisaillement V. Isolons une section de la poutre (Fig. 2-21 et Fig. 2-24a). Le moment varie le long de 
la poutre: M agit sur une face et un autre moment (M + ON) agit sur l'autre face. Par conséquent, les contraintes normales 
,xercées sur la lace gauche (Fig. 2-24a) sont inférieures aux contraintes exercées sur la face droite. 

Analysons ensuite les conditions d'équilibre d'une tranche de la poutre entre deux sections d'épaisseur dy (Fig. 2-24b). 
La somme des forces horizontales qui agissent sur cette partie de la poutre s'exprime par: 

Eli' , je  1(2,4+01021)y/1 	 (dy/l)dA - Tb dx. 0 

Y 	 Y 

Ainsi, 	 A,  
dx  lb 

y étant La distance de l'axe neutre au centre de gravité de la surface au-delà de la distance y; A, la surface au-delà ce y; 
I, le moment d'inertie de la section transversale totale de la poutre et TAU, la contrainte horizontale de cisaillement à la 
distance y. 

Comme on a établi précédemment que V = dM/dx, cn peut écrire 

Cette équation nous permet de calculer la contrainte de cisaillement horizontale à une distance y quelconque de l'axe neutre. 

Exemple: La force de cisaillement V exercée dans une section de la poutre est de 100 lb. (445 N). Le moment d'inertie de 
la poutre est de 500 po.. (2.08 x 10-4 m 4 ); sa largeur, de 6 po. (0.152 m), et sa hauteur, de 10 po. (0.254 m). Calculer, 
a l'aide de l'équation 2-38, la contrainte de cisaillement en un point situé 3 po. (0.0762 m) au-dessus de l'axe neutre. 
y est de 4 po. (0.102 m) et A, de 12 po... (774 x 10-3m2 ) La contrainte de cisaillement est alors: 

TAU = 100 	4 x  12 = 1.6 lb/po.. (76.64 N/m2 ) 
500 x 6 

L'examen des conditions d'équilibre de rotation d'un élément d'un corps soumis à une contrainte nous permet de conclure que 
Les contraintes de cisaillement sur les faces, perpendiculaires l'une à l'autre, d'un élément infinitésimal doivent être égales 
en grandeur. Par conséquent, on peut utiliser l'équation précédente pour calculer les contraintes de cisaillement verticales 
en un point quelconque de la poutre. 

L'ENFRGIE  DE DEFORMATION 

Une autre conséquence intéressante de l'application de charges extérieures sur une poutre est la quantité d'énergie de 
déformation accumulée dans la Foutre. Soumettons un élément de longueur dx, de hauteur dy et de largeur dz (Fig. 2-24c) à une 
contrainte axiale SIG. La contrainte produit une déformation unitaire SES et une déformation EPS dx. La quantité de travail, 
qui a augmenté de zéro jusqu'à sa valeur maximum pendant l'application de la contrainte, est alors: 

1/2 udy dz dx = dU 

dU étant l'énergie accumulée au l'énergie de déformation de l'élément. Cette équation devient alors: 

dU = u2  dV 
ZE 

dV étant le volume de l'élément (dx dy dz). uu bien 

u  =f
2  _g_ dV 

ZE 

Cans le cas •,s poulies, 1.(uation devient: 

uelp
ill) Z  dA 

(LE) 
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Fig. 2-26 La flexion bi-directionnelle d'une dalle 

( b) 

Fig. 2-27 Quelques schémas de déformations géologiques et de fractures 
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dx étant la longueur de l'élément infinitésimal et dé, l'aire de la coupe transversale de l'élément infinitésimal. L'équation 
peut prendre la forme plus simple suivante: 

U 
 -1

142 dx 
2E1  

Si l'on intègre cette équation sur toute la longueur de la poutre, on obtient l'énergie de deformation totale accumulée dans 
la poutre a cause de la ilexion. Cette énergie accumulée doit être égale au travail extérieur produit par les forces extérieures 
dont l'action entra/ne le fléchissement de la poutre; on peut calculer alors la flèche DEL de la poutre de la manière suivante: 

P étant la force extérieure dont l'action exercée sur la poutre entraîne une flèche DEL. 

Le facteur 1/2 du membre de gauche est nécessaire puisque P doit être appliqué graduellement de telle sorte qu'il varie sur 
la distance d de zéro à sa valeur maximum P. Comme la variation est linéaire pour un corps élastique, la force moyenne P1 2 
multipliée par la distance donne le travail extérieur effectué sur la poutre. L'application immédiate de la farce P  maximum  
sur la poutre pose un problème de dynamique: la poutre va osciller et on aura un prototype différent. 

Exemple: Une poutre a une portée de 100 po. (2.54 m), un moment d'inertie de 500 po4  (2.08 x 	 ) et un module 
d'élasticité de 10 6  lb./poz. (69 0050/m2 ). La poutre subit au centre une charge de 120 lb. (534 N). Calculer la flècne 
au centre de la poutre. A l'aide de l'équation 2-24, on trouve M = Px/2; le fléchissement s'exprime par: 

2 jr,/2 	  
2E1 

120  x 2  dx 
Z r  106 x 500 jo 

s 1.2 x 10- 7  x 50 3/3 	0.005 po. 

Un autre aspect de l'énergie doit etre considéré pour déterminer la stabilité des excavations. Les équations de la 
répartition des contraintes au pourtour d'un trou dans une plaque indiquent que la contrainte tangentielle maximum, qui s'exerce 
à la paroi du trou, est indépendante de la grosseur du trou; par exemple, elle est égale à trois fois la contrainte appliquée 
dans le cas d'un chargement uniaxial et égale à deux fois la contrainte appliquée pour un chargement hydrostatique. Cependant, 
la contrainte tangentielle se réduit à une valeur égale â peu près a 10% de la contrainte natureile à une distance dans le 
matériau égale approximativement à un diamètre et demi du trou; ceci veut dire que le volume du matériau soumis aux effets de 
la concentration de contrainte est proportionnel à la grosseur du trou (Fig. 2-25). Par conséquent, la détermination de la 
concentration de contrainte fournit des renseignements pour évaluer la possibilité d'une rupture dans les culées. De plus, en 
sachant que la probabilité d'une rupture augmente avec le volume du matériau soumis à de grandes contraintes, l'intégration de 
la relation contrainte - volume a aussi une certaine valeur. 

Comme une poutre, un trou dans une plaque fléchit sous l'effet d'une charge (Fig. 2-5a). Un travail est produit par les 
charges aux limites qui se déplacent avec les limites, et l'énergie potentielle de ces charges est diminuée, par exemple, la 
charge verticale s'est déplacée à un niveau inférieur. L'énergie de déformation est emmagasinée dans la plaine. Avant de percer 
le trou, il y a dans le matériau autour du trou de l'énergie de déformation résultant des contraintes initiales dans la plaque. 
Ainsi la différence entre l'énergie de déformation dans le matériau aptes avoir percé le trou et l'énergie de déformation Initiale 
est le changement d'énergie de déformation, gui résulte des concentrations des contraintes causées par le trou. 

Alors que la quantité totale d'énergie de déformation dans la plaque ou l'énergie de déformation par unité de volume nous 
intéresse pour l'évaluation de la stanilité, elle n'est d'aucune aide particulière comparativement à l'usage des valeurs des 
contraintes elles-sèmes, surtout si on n'utilise par une loi de l'énergie de la résistance. Cependant, le changement ou 
l'augmentation de l'énergie de déformation résultant du creusage du trou est relié aux concentrations de contrainte au voisinage 
a.: la bordure, qui est analogue A la paroi d'une excavation minière. 

Cette quantité a une valeur particulière parce qu'elle donne une idée de la grosseur du trou; elle est égale A la somme des 
produits du carré des contraintes augmentées autour du trou et du volume dans lequel elles agissent. (En fait, dans certaines 
zones autour du trou, par exemple au sommet, les contraintes auront diminué, ce qui diminue l'énergie de déformation par unité 
de volume; ainsi le changement représente l'augmentation nette). Notons que, à la différence de l'énergie totale de déformation, 
qui serait infinie pour une masse infinie, l'augmentation de l'énergie de déformation est finie. 

De la même manière que le travail produit pendant le chargement initial de la plaque diminue l'énergie potentielle des 
charges, le creusage du trou, qui entraîne des déplacements additionnels des cnarges, diminue encore aavantage leur énergie 
potentielle. On appelle cette diminution de l'énergie potentielle une libération d'énergie, qui ne doit pas être confondue avec 
l'énergie de déformation emmagasinée, meme si elles sont égales en grandeur (20). 

En ce qui concerne les excavations minières, il est souvent difficile d'estimer les concentrations des contraintes A cause 
de la géométrie irreguliêre et des aspects tridimensionnels. Cependant, on peut souvent déterminer d'une façon relativement 
facile le paramètre plus valable de l'augmentation de l'énergie de déformation résultant de l'excavation. 

Considérons d'abord une poutre, sur laquelle est appliquée une charge de w lb/ pi. uniformément distribuée, et qui est 
supportée initialement le long de sa portée par une réaction w. La poutre commence à travailler lorsqu'on enlève ces réactions, 
lui varient de w  à 0 en suivant les déplacements des divers éléments de la poutre. Dans ce système, le travail produit est égal 
• l'intégrale sur la longueur de la poutre du changement moyen w de la charge du support multiplié par le déplacement sur leguel 

chaque élément agit. Cette intégrale du travail produit est égale à l'énergie de déformation, emmagasinée dans la poutre à cause 
de sa déformation et de ses contraintes internes. 

Le même, on imagine qu'une excavation minière est le résultat de la diminution de la contrainte sur une limite, de sa valeur 
initiale avant les travaux miniers à zéro, la limite se déplaçant à cause de l'excavation. L'intégrale sur la limite considérée 
du produit de la contrainte moyenne, c'est-à-dire la moitié de la valeur initiale, et du déplacement d'une surface élémentaire 
est égale au cnangement de l'énergie de déformation du milieu environnant. D'une autre façon, en divisant par la surface totale 
des limites créées, on obtient le travail moyen produit par unité de surface de la limite, qui est une quantité utile lorsqu'on 
compare les eftets  d'excavations différentes, quoique le changement total est une mesure préférable aes effets contrainte - 
volume. Par conséquent, en connaissant les contraintes initiales dans le sol, il est seulement nécessaire d'estimer les 
déplacements résultant de l'excavation pour déterminer le changement d'énergie de déformation dans le sol qui reste après 
l'excavaticn. 

A l'aide d' "analogues.' ou de modèles, on peut estimer ces déplacements dans le cas de plusieurs larmes ou excavations, ainsi 
que pour des géométries tridimensionnelles. Il est ainsi possible soit de déterminer le changement d'énergie de déformation 
résultant_ d'une excavation soit de comparer les taux de caangement de l'énergie de déformation pendant différentes opérations 
mlniètes lui conduisent a la meme excavation. ces taux ce e  ngement de l'énergie de déformation correspondent à la rupture 
aane les cas 00 la contrainte avant les travaux Miniers est relativement grande et les concentrations de contrainte rtsultantes 

ont des valeurs pour lesquelles on peut s'attendre a un. rupture. 

Ph11,4§ 

Si l'on examine en détail l'etfet de la flexion aaaa 'en, poutres étroites (c'est-à-dire dans les poutres dont la largeur 
est du meme ordre de grandeur que la nauteur), on constate qu'il y a non seulement couroure de la poutre dans le plan du moment, 
mais aussi courbure dans le plan transversal par rapport à l'axe de la poutre. Cette courbure résulte de la contrainte elane, 
qui produit en fait une déformation unitaire tiiaziale (cas dont on a parlé au chapitr, 1). Dans les zones où s'exercent aes 

contraintes de flexion d, traction, cl existe a, ; a;tormations unitaires transversales qui entraînent une contraction à ra 
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Fig. 2-28 Analyse d'une voûte articulée 
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section; la déformation des couches varie selon leur distance de l'axe normal. De méme, les contraintes de compression de flexior 
produisent des déformations unitaires transversales gui entralnent une expansion de la section. 

Pour les poutres larges, cette distortion de la section transversale de la poutre est résistée sauf aux côtés. Dans la 
partie centrale de la poutre, les conditions créent simplement un cas de déformation unitaire plane et donc de contrainte 
triaxiale. En d'autres termes, si les contraintes qui résultent d'une flexion sont désignées par SIC-x, il existe 
perpendiculairement à ces contraintes et transversalement par rapport à la poutre des contraintes 81G-y, qui s'opposent à la 
uistortion de la coupe transversale de la poutre. Les contraintes SIC-y sont du même signe que SIC-x, c'est-à-dire que, dans 
les zones de tension, SIG-y est la tension et elle s'oppose ainsi à la contraction transversale de la poutre. 

Cette condition de contrainte triaxiale entraIne que la déformatioh unitaire EPS-x est inférieure à SIC-x/E. La déformation 
unitaire réelle est: _ ex 	ey 

- —É- - E_ 

Par conséquent, SIC-y = MUx SIC-x. En d'autres termes, la contrainte transversale prendra une valeur de un quart à un tiers 
de la valeur de la contrainte de flexion. 

A cause de la présence de cette contrainte transversale, l'équation de la déformation unitaire est: 

e„- ..cr. y/E - 11. 2 a 5jE =0-x(1-11 2)/E 

Cn peut considérer le module équivalent d'élasticité de ce matériau comme étant; 

E.- 

On constate que E' est plus grand que E et que SIC-x est plus petit pour une dalle que pour une poutre. 

Donc, pour des déformations égales, une dalle supportera plus de charge par unité de longueur qu'une poutre, même si, comme 
une poutre, elle ne repose que sur deux arétes. 

Exemple: La portée d'une poutre est de 100 po. (2.54 m); sa hauteur, de 10 po. (0.254 m), son moment d'inertie, de 
83.3 pc.../po. (0.136 elm-largeur); son module d'élasticité, de 10 6  psi (6900 MN/m2) et MU = 0.3. Une charge de 20 
lb./po. (3504 N/m) de largeur produit au centre de la poutre large de 6 po. (0.152 m) un flécnissement de 0.005 po. 
(0.000147 m). Calculer son fléchissement si sa largeur est de 100 po. (2.54 m) et si elle surit au centre une charge 
de 20 lb/po. (3504 N/m) de largeur. Calculer aussi la contrainte transversale maximum. Dans l'équation 2-25, le module 
d'élasticité équivalent pour une poutre large est: 

E' = 10 6/(1-0.3 2 ) 	 = 1.1 x 10 6  lb./po2  (7590 MN/m 2 ) 

.% DEL = 0.005 x 10 6/(1.1 x 10 6 ) = 0.00454 po. (0.000115 m) 

Le l'équation 2-37 (a)- la contrainte longitudinale maximum est: 

SIC-m = (20 x 100/4) 5/83.3 	=j 30 lb./po' (t 0.207 MN/m 2 ) 

La contrainte transversale maximum est donc: 

SIC = 0.3 x 30 	 = j 91b/po?(± 0.0621 MN/m 2 ) 

Dans le cas d'une dalle qui repose sur quatre aretes, le fléchissement aura lieu dans les direction x et y :  Nous pouvons 
alors considérer . que chaque élément de charge sur la poutre est supporté par deux poutres faisant un angle droit entre elles 
mêmes (Fig. 2-26). Si l'on examine la relation entre le moment fléchissant et le rayon de courbure, on peut en déduire les 
équations suivantes: Mx = E.I/Exet My = E.I/Ry, I étant le moment d'inertie de l'élément de la poutre (largeur = b); R, le rayon 
de courbure des poutres particulières qui supportent l'élément de charge. 

On constate par intuition et on peut établir mathématiquement que la poutre élémentaire dans le sens de la longueur (largeur 
= b) supportera beaucoup moins de la charge appliquée sur la surface b x b (Fig. 2-26a) que la poutre transversale plus courte 
(de largeur = b). En d'autres termes, le rayon de courbure de la poutre longue est beaucoup plus grand que celui de la poutre 
courte; ainsi le rapport des moments sera donc l'inverse. 

D'autre part, pour une dalle (Fig. 2-26b) dont la portée longue est égale â la portée courte, le moment résultant de la 
flexion selon une portée est égal à moins d'un demi (la courbure dans la deuxiéme direction diminue le moment dans la première 
lirection) du moment d'une dalle qui repose sur deux côtés au lieu de quatre. 

On peut démontrer pour des raisons pratiques que, si la portée longue d'une dalle est égale à trois fois sa portée courte, 
le moment de la dalle selon cette dernière portée ne diminue que de cinq pour cent (1). Si la portée longue est deux fois la 
portée courte, le moment diminue de vingt pour cent. Ces résultats donnent les dimensions relatives des dalles pour lesquelles 
le fléchissement dans les deux sens réduit d'une manière appréciable les contraintes de flexion. 

Les effets des contraintes et des déformations dans des couches de roche qui subissent des plissements sont semblables à 
ceux qui sont produits dans les dalles et les poutres à la différence que les couches ne sont pas des structures qui supportent 
des charges entre des appuis. En un sens, au lieu que le "chargement" soit la variable indépendante comme dans le cas des poutres 
et des dalles, ce sont les "déformations" que les couches devront subir qui sont les variables indépendantes. 

La figure 2-27 représente des formes des fractures et des déformations de plissement ou de gauchissement de l'écorce 
terrestre. De la môme façon que le cisaillement de flexion (Fig. 2-21a et 2-21b), des contraintes peuvent être produites pour 
causer des formes de fractures représentées par la figure (2-27a). Dans l'élément soumis A des contraintes de cisaillement, 
un élément en pointillé montre la transformation des contraintes de cisaillement en contraintes de traction et de compression. 
Les contraintes de traction tendent à produire des fractures de déchirement. Les contraintes de cisaillement tendent à produire 
des distortions comme l'on en constate souvent dans les masses rocheuses. 

Considérons une couche de roche qui a fléchi pour prendre une forme courbe (Fig. 2-27b). On s'attend â ce que, sur ka surface 
extérieure de la courbe, les déformations de traction mènent à la formation de fractures de traction. Sur la surface intérieure 
de la couibe, il peut se produire un flambage local d'une couche individuelle, ou bien les contraintes de compression peuvent 
entralner la formation de fractures de cisaillement le long des plans conjugués orientés à (45 + 5I/2) degrés par rapport au 
plan principal majeur. 

S'il se produit un ilissement de couches, on doit s'attendre à ce que les couches s'allongent à la surface extérieure et 
se compriment & la surface intérieure de la courbe (Fig. 2-27b). Cependant, on a le modéle de la figure précédente lorsque les 
contraintes sont libérées par la formation des fissures, où un élément sur la surface extérieure de la courbe ne peut sous-tendre 
un angle aussi grand que 1.angle sous-tendu par un élément sur la surface intérieure de la courbe, parce que son rayon de courbure 
est plus grand (Fig. 2-27c) (8). 

22.WIES 

Comme.l'usage des voûtes comme supports souterrains est très fréquent et que la roche travaille comme une voûte au-dessus 
Je certaines excavations, l'analyse des voûtes a un intérêt particulier. On peut considérer les voûtes simples comme des poutres 
courbes. Par exemple, on peut analyser la voûte (Fig. 2-28) de la même façon qu'une poutre simplement appuyée. On peut 
déterminer les réactions aux appuis 5 l'aide des équations d'équilibre. Puis on peut faire des coupes de la vuOte pour calculer 
les forces internes (force de cisaillement, force axiale et moment fléchissant). 

Eq, 2-40 
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Fig. 2-29 Analyse d'une voûte encastrée 
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Fig. 2-30 Analyse d'une voûte aplatie 

Fig. 2-31 Analyse d'une voûte de blocs de roche 
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(Note:  Lorsque le rayon de courbure de la poutre est du même ordre de grandeur que la hauteur, on ne peut plus appliquer 
la formule habituelle de flexion pour déterminer les contraintes maximums de flexion. Toutefois, lorsque le rayon de courbure 
de la surface intérieure est égale A quatre fois la hauteur de la poutre, la contrainte maximum prend une valeur 10% plus grande 
que la valeur calculée à l'aide de la formule de flexion. Par conséquent, pour toutes les voûtes dont les rayons de couroure 
sont plus grands que cette valeur, on peut négliger les erreurs qui viennent de l'emploi de la formule simple de flexion). 

Les appuis de la voûte (Fig. 2-28f) sont articulés et ainsi ne peuvent bouger transversalement. Pour empêcher un déplacement 
horizontal (Fig. 2-28d), chaque appui doit opposer une réaction horizontale. 

Dans le schéma d'équilibre de la voûte (Fig. 2-28g), il y a quatre forces inconnues. On ne peut utiliser dans ce cas les 
trois équations d'équilibre pour trouver la valeur des réactions (une équation ne nous donne qu'une inconnue). Il faut donc 
former une équation qui établisse une relation entre ces forces et qui exprime d'autres conditions nécessaires autres que celles 
de l'équilibre. 

Considérons la déformation horizontale (fig. 2-28d). On peut imaginer la réaction horizontale (Fig. 2-28g) comme celle qui 
est nécessaire pour annuler la déformation horizontale. Par conséquent, si nous pouvons trouver une relation entre la force 
qui s'oppose à cette déformation et les propriétés de la poutre, on obtient une quatrième équation, de sorte que l'on peut trouver 
les quatre inconnues du système. 

Pour former une relation entre la charge et le déplacement, il faut d'abord former une équation exprimant la flèche des 
poutres en des points autres que ceux 00 les forces réelles s'appliquent. Considérons alors une poutre qui subit une cnarge 
unitaire de 1 kip (4450 N) en un point A. Soit m la résultante des moments qui agissent sur la poutre. Imaginons alors que 
la poutre subit ces charges réelles. Il en résulte que la force de 1 kip (4450 N) se déplace sur une distance DEL-a • 

Le travail effectué par la charge de 1 kip (4450 N) pour le déplacement DEL-a est alors de 1 (4450 N) x DEL-a. (On a un 
cas semblable lorsqu'on applique une force de 1 kip (4450 N) sur un ressort, que l'on soumet ensuite à une charge de 10 Ki, 
(44500 N), ce qui l'allonge de 1 po. (0.0254 m) de plus. Le travail total effectué après l'addition des lu kip (4450 N) est 
de 11 x 1 ou de 11 kip - po., (1243 J) le travail effectué pendant cet intervalle da temps par la charge de 1 kip (4450 N)  est  
de 1 x 1 ou de 1 kiF - po. (113 J).) 

L'énergie de déformation due au travail effectué par les moments pendant l'application des charges réelles sur la poutre 
est égale à 	f(m.d (TET)). En d'autres termes, le travail effectué par les moments est la somme des produits de chaque moment 
par l'angle de rotation. 

L'équation 2-37(b) montre que 1/R0 = M/EI, et nous savons déjà que RO.d(TET) = ds, ds étant un élément de longueur de la 
poutre courbe. Par conséquent, le travail interne des moments produit par l'action de la force de 1 Kip (4450 N) sur la poutre 
est égale à 	jr(m Mds). 

El 
Comme le travail externe effectué par la force de 1 kip pendant l'application des charges réelles sur la poutre doit ntre 

égal au travail interne accumulé par les moments produits par l'action de la force de 1 kip (4450 N), on peut écrire: 

1 X 	= fcn 
EI 

CU Mds 
o a f 

 • EI 
Eq. 2-41 

Ce procédé est connu sous le nom de principe des travaux virtuels. 

Exemple:  Déterminer la flèche à mi-portée d'une poutre en porte-à-faux dont une extrémité subit une charge de 120 lo. (534 
N). La portée est de 100 po. (2.54 m), I = 500 po.* (2.08 x 10-.m 4) et E = 10' lb/po.. (6900 MN/m.) 

Si l'on prend l'extrémité chargée de la poutre comme origine de l'axe des x, les moments produits par l'action de la cnarge 
sont: 

M = Px 

Si l'on applique une charge unitaire à mi-portée, les moments deviennent: 

m = 0 

m = (x- 1 /2) 

A l'aide de l'équation 2-41, la flèche est donnée par: 

0 < x <  LIS  

L/ 2 < x  < L  

da,  
 L/2 
. 1  

— 

OPx a x + L  (x-L/2) Px a x 
[EI f 

O  L/2 

L 
_ P [x3/3 - L x 2/41 

El 	
IL/2 

5P - 	5 x 120  
48EI 	48 x 10 6 

 x 500 - 2.5 x 10- 8  Pu• 

La méthode de détermination des déformations en tous les points d'une poutre, droite ou courbe, soumise à use flexion, nous 
permet de calculer la déformation horizontale DEL-h (Fig. 2-28d). Ainsi on peut calculer la force P dont l'action entraînera 
une déviation -DEL-h de l'appui droit de la voûte. La force P (Fig. 2-28e) est donc égale A la réaction HR de la voûte articulée 

(Erg. 2-28g). 
• 

ainsi dans le cas de la voûte articul! (Fig. 2- 20f )  et (Fig. 2-28g), nous avons maintenant quatre équations qui floue 
permettent de trouver les valeurs des quatre forces inconnues: 

F5  = 0 

D'h ° 

EM = 0 

...)Gn 1;Ilds  

L'équation 'Ili donne la valeur du déplacement des audis nous permet de mieux analyser le système. 

Si les culées de la voûte (Fig. 2-28r) sont encastrées au lieu d'âtre articulées, le nombre de facteurs inconnus augment., 
so  qui nous oblige à former d'autres équations. 

Considérons (Fig. 2-29) une voûte ea maçonnerie qui  subit une c,arye répartie. L'analyse classique d'a,. telle mont, aa 
ronde sur les hypothèses suivantes: la force tangentielle H s'exerce norizontaleme“t au sommet ct agie car 1- troisièAe 
supérieur de la section; la Léa...tion 	agit sur le troisième ,JOInt inférieur de la section et normalement à la Ir nie  iS  

naissances. 
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A l'aide de ces hypothèses, on peut dire que la voûte est un corps déterminé du point de vue statique. On trouve R en 
utilisant l'équation d'équilibre EFv= O. De même, en utilisant les équations d'équilibre, on peut trouver la valeur des forces 
internes; par exemple, on trouve H  (Fig. 2-29b) en utilisant E Fh = O. D'autre part, un polygone des forces (Fig. 2-29c) nous 
permet d'obtenir la valeur de R et.de  H. 

Cette analyse est utile dans le cas des voûtes en maçonnerie même si elle ne représente pas exactement les contraintes 
exercées dans la voûte (elle pose en fait une condition sûre aux limites de capacité). Le problème traditionnel est de savoir 
si ces voûtes sont stables sous l'action d'une charge donnée et selon une flèche préalablement choisie pour une portée déterminée. 

Nous avons déjà supposé que les différents blocs d'une maçonnerie ne sont pas joints ensemble. On ne peut donc leur appliquer 
des contraintes de traction. Les contraintes de traction n'existeraient pas si la ligne de poussée de la force interne entre 
les blocs passait par la partie médiane des trois parties qui divisent la coupe transversale de la voûte. A l'aide d'un diagramme 
polaire (Fig. 2-29e), on peut tracer des diagrammes de forces (Fig. 2-29d) qui nous permettent de déterminer la position de la 
Ligne de poussée, selon les suppositions faites plus haut au sujet des réactions entre les blocs. De cette façon, on peut savoir 
si la résultante des forces entre deux blocs passera par la partie médiane de la coupe transversale et alors si la voûte sera 
sûre. 

Considérons une voûte aplatie (Fig. 2-30.) L'analyse de la ligne de poussée des forces internes entre les blocs (Fig. 2- 
JOB et Fig. 2-30c) montre que si la charge est assez petite, la voûte est stable. 

Examinons de cette manière une voûte en blocs de roche (Fig. 2-31). Dans ce cas, la voûte peut s'effondrer de trois façons. 
Si la charge est trop grande pour la portée et la flèche, les contraintes de traction peuvent créer des espaces entre les blocs, 
ce qui entraIne leur chute et ce qui annule l'effet de la voussure de la voûte. La voûte peut aussi s'effondrer s.il y d broyage 
des surfaces relativement petites de contact entre les blocs de roche. Enfin, la voûte peut s'effondrer en raison du glissement 
des roches nors de la voûte, la résistance au frottement des surfaces en contact étant inférieure au cisaillement qu'entraîne 
le chargement de la vente. 	. 

Analysons le cas d'une telle voûte en blocs de roche qui s'effondre à cause d'un glissement aux culées. En prenant les 
moments (Fig. 2-31) autour du point d'application R, D étant la flèche de la voûte, L, la portée et W, le poids par pied linéaire, 
il est possible de déterminer la composante horizontale Rh de la réaction R: 

R h D  

R -  h - 8D 

Comme seul le frottement oppose, à la culée, une résistance, la composante verticale Rv de la réaction lors d.un glissement 
est: 

= Rh tanS,  

- tans, 
 oL2  

8D 

Si D = L/8, si tg FI = 1 et si un glissement se produit, Rv est égale R w L. Mais Rv maximun est égal à seulement la moitié 
du chargement vertical WL. Par conséquent, la voûte est stable et s'oppose au glissement. 

Il est plus difficile d'analyser les autres modes de rupture pour des blocs de rocne de forme irrégulière. 
Exemple: Une voûte en blocs de roche (Fig. 2-30) forme un passage 8 pi. (2.44 m) de large dans un comblement souterrain. 
Sj, la dèche D de la voûte est de 2 pi. (0.61 m) et l'angle de frottement interne, de 30 0 , calculer la réaction verticale 
Rv aux culées en fonction du chargement W1b/pi 2 . et  la réaction verticale maximum possible. 
La réaction réelle est: 

Rv  = 8 x w/2 

La réaction horizontale est: 

Donc, 

Rh h 
x 2 -4w 

Ainsi, la réaction verticale maximum est: 

liv Inax= Ith  tança = 4e tan 30= 2.310 

Une telle voûte n'est donc pas stable aux culées. 
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PRCBLEMES 

1. Un cylindre d'un matériau quelconque est comprimé dans le sens axial dans un récipient à paroi épaisse ee façon qu'il ne 
puisse se déformer latéralement. a) Déterminer le rapport de la contrainte horizontale à la contrainte verticale en ronction 
du nombre de Poisson. b) Calculer la valeur du rapport pour des nombres de Poisson égaux à 10 et à 2. c) Calculer l'énergie 
de déformation emmagasinée dans le matériau pour (b). 

2. pans certains essais sur modèles, on confine les côtés d'une plaque de gélatine pour qu'elle ne se déforme pas 
horizontalement. Il n'y a aucun confinement dans la directicn normale au plan de la plaque. La plaque est alors dans un 
état de contrainte plane. Si la densité de la plaque est GAM, la hauteur en un point quelconque z et le coefficient de 
Poisson MU, calculer les contraintes en un point quelconque de la plaque. 

J. Un pilier en béton a 20 pieds (6.1 m) de long, 10 pieds (3.05 m) de large et 40 pieds (12.2m) ee naut. Le béton pèse 150 
lb./pi. (2400 Kg/m.) et le module de déformation est de 3 x 10 6  lb/po.. (20700 MN/m2 ). a) Calculer le raccourcissement nu 
pilier lorsqu'on applique au sommet une force égale à son poids. b) Calculer le raccourcissement au pilier causé par le 
poids agissant comme une force massique. c) Calculer le raccourcissement du pilier si on le censtruisart en forme n' Un tronc 
de cône droit circulaire d'une hauteur de 40 pi. (12.2 m), le rayon du sommet étant égal à 5 pi. (1.525 m) et celui de la 
basse étant égal à 10 pi. (3.05 m). d) Calculer la déformation latérale du pilier en utilisant un coefficient de Poisson 
de 0.15 et faire un schéma du pilier en représentant les déformations à une très grande échelle. 

4. Un pilier de rocne, qui travaille horizontalement, a une section carrée de 30 pi (9.15 m) de coté et une nouteur de 20 pi. 
(6.1 m). Il comprend un dyke vertical de roche dure de 10 pi. (3.05) de large. Le module de déformation de la roche normale 
du pilier est du 5 x 10 6  lb. / po.. (34500 MN/m2 ): celui du dyke est de 12 x 10 6  lb./po. (82800 MN/m.). L'analyse inalque 
lue la charge sur le pilier est de 300,000 kips (13.35 x 10 8  N). En supposant que la déformation verticale du pilier esu 
uniforme sur toute la largeur, calculer la contrainte Moyenne dans le dyke. 

5. Une poutre horizontale en porte-à-faux, large de 6 po. (0.15 m), haute de 12 po. (0.3 m) et longue de 30 po. (0.75 m) 
supporte A son extrémité libre un poids de 10 kips (44.5 x 10. N). a) Calculer les contraintes en un point situé sur la 
surface inférieure de la poutre à 8.64 po. (0.216 m) de son extrémité libre. Montrer ces contraintes sur un élément qui 
a des faces horizontale et verticale. b) Déterminer les contraintes agissant en ce peint sur un plan à 45" mesuré A partir 
de la face gauche dans le sens contraire des aiguilles d'une montre. c) Répéter (b) en utilisant les équations 1-2, d) 
Répéter (b) en utilisant le diagramme de Mohr. e) Déterminer les valeurs et les directions des contraintes principales 
agissant sur ce point. 

0. Un puits vertical circulaire, sans revétement, a un diametre de 16 pi. (4.88 m) et une profondeur de 2000 pi. (cl. m), où 
on examine les contraintes. La densité des terrains de recouvrement est de 170 lb./pi. (2720 Kg/m.) et le nombre de Poisson 
est 4. On suppose que la contrainte horizontale dans le terrain non perturbé est causée seulement par le confinement 
norizontal de la pression des terrains de recouvrement. a) Calculer la contrainte naturelle horizontale. b) Calculer les 
contraintes à la paroi du puits et montrer sur un diagramme de mohr les trois cercles de contraintes pour les prans roulai, 
tangentiel et horizontal. c) Quel est le coefficient de concentration de contrainte sur les parois du puits? a) Répéter 
(b) pour un point dans la roche à 5 pi. (1.525 m) de la paroi du puits. e) Répéter (1") en considérant une pression de 
revétement de 1000 lb./pi. (47900 N/m2 ) 

F. On perce A 2000 pi. (610 m) de profondeur un tunnel circulaire sans revêtement, d'un diamètre de 16 pi. (4.88 ni). La densité 
du terrain de recouvrement est de 170 lb. / pi. (2720 Kg/m.); le nombre de Poisson est 4. On suppose que la contrainte 
horizontale dans le terrain non perturbé est causée seulement par le confinement horizontal de la pression au terrain de 
recouvrement. a) A l'aide des équations de la théorie des plaques, calculer la Contrainte A la paroi, au sommet du tunnel 
et montrer sur un diagramme de Mohr les trois cercles de contraintes pour les plans radial, tangentiel et horizontal. n) 
Quel est le coefficient de concentration de contrainte dans (a)? c) Répéter (a) en considérant un point A la moitié de la 
hauteur de la paroi du puits. d) Quel est le coefficient de concentration de contrainte dans (c)? e) Répéter (a) pour un 
point sur la ligne centrale verticale dans la roche à 5 pi. (1.525 m) de la paroi du puits. f) Répéter (a) en considérant 
un point sur la ligne centrale norizontale A 5 pi. (1.525 m) de la surface de la roche. g) Calculer l'énergie de déloimetiou 
unitaire emmagasinée dans la roche A la paroi du tunnel pour le point considéré en (c), en supposant que le module 
d'élasticité est 2 X 10 6  lb./po.' (13800 MN/m.). h) Résoudre le problème en utilisant la méthode des éléments finis. 

8. Une charge ponctuelle de 500k (2.25 x 10 6N) est appliquée sur la surface du sol. En utilisant les équations de Boussinesq, 
calculer la contrainte normale verticale sur la ligne centrale de la charge à tous les cinq pieds jusqu'à une profondeur 
de 25 pieds (7.63 m). Faire un graphe des résultats. 

9. Co applique une charge de 500 k (2.25 x 10 6  m) sur une fondation de 5 pieds (1.53 m) de cOté sur la surface du sol. A l'aiae 
du diagramme de Newmark, calculer les bulbes de pression pour des augmentations de la contrainte verticale de 10 x/pi. (4.79 
x 10 5  N/m2 ) et de 2 k/pi. (95.8 x 10 3  N/m2 ) causées par cette fondation. a) Tracer un diagramme de Newmark avec une écnelle 
dont 1 pouce est égal à la profondeur et avec une valeur d'influence de 0.0125. b) Répéter (a) en utilisant l'équation de 
Boussinesq et en considérant une charge ponctuelle. c) Tracer le graphe de la variation de la contrainte verticale sur une 
ligne horizontale à 4 pieds sous la fondation dans un plan passant par la ligne centrale de la fondation et parallèle à ses 
Jeux cotés. d) Sur la méme ligne qu' en (c), tracer le graphe de la variation de la contrainte verticale. e) Calculer le 
tassement de la fondation en supposant qu'elle est flexible, que E = 1 x 10 6  lb/pi. (48000 MN/m 2 ) et que m 	5. 

10. Pour une charge linéaire P appliquée sur la surface d'un solide élastique semi-infini, la fonction d'Airy des contraintes 
est donnée Far: 0= (P.r.8 /r) sin 8 , où TEl est l'angle compris entre la verticale et le point à la distance radiale r de 
P. a) A l'aide des équations générales de déformation plane, qui relient la fonction de la contrainte et les différentes 
composantes de la contrainte en un point 
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déterminer les équations des contraintes SIG-x, SIG-t et TAU-rt; b) Pour P = 30 kip/Fo. (5.25 x 10 6  N/m), déterminer la zone 
où la limite élastique de cisaillement de 20 kip/po. (138 MN/m.) est dépassée. c) Montrer que la résultante des sommes des 
contraintes autour d'un demi-cercle de centre P est égale à P. d) Tracer la ligne typique de Ioder (c.'-à-d. la trajectoire 
de la déformation unitaire maximum de cisaillement) pour ce cas. 

11. Un plafond de 100 pi. (30.5 m) de portée recourvre une excavation de 200 pi. (61.0 m) de longueur. L'épaisseur de la ruche 
du plafond est de 80 pi. (24.4 m). On suppose que la charge appliquée sur le plafond est de 60 4/pi. (2.87 x 10. N/m 2 ). 
a) Calculer les contraintes maximums de flexion et de cisaillement en supposant qu'il n'existe pas de joints pane la tocne 
et que le toit est une poutre simplement appuyée. Montrer ces contraintes sur un diagramme de Mohr pour les points 
considérée. Déterminer les contraintes principales et représenter-les sur un élément orienté convenablement. 1.) Répéter 
a) en supposant que le toit est une poutre encastrée. c) Représenter graphiquement la distribution des contraintes orrectes 
dans la poutre sur la ligne centrale si une charge axiale s'applique aux extrémités de ta poutr, et produit ainsi une 
contrainte moenne de compression de 150 lb/po.. ;û. 63 MN/m.). d) SuppOber que le plaf,nd de to,,nu t,it en plerr, caLcdlre 
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avec une couche de schiste de 1 po. (0.0254 m) d.épaisseur à 40 pi. (12.2 m) au-dessus du niveau du plafond. La résistance 
à la compression de la pierre calcaire, sans confinement, est de 20 k/po 2  (138 MN/m2) et le module de rupture est de 5 k/po 2 

 (34.5 14N/m2 ). Calculer le coefficient de sécurité du plafond en supposant qu'il est formé de deux poutres de 40 pi. (12.2 
m) de hauteur chacune. e) Calculer la contrainte horizontale maximum de cisaillement dans la couche de schiste. f) Calculer 
les distributions des contraintes normales et de cisaillement 5 travers la poutre à mi-portée si le module de déformation 
de la pierre calcaire est de 5000 11/po 2 . (34.5 x 10 3  MN/m2 ) en compression et de 1000 k/po 2 . (6.9 x 10 3  MN/m2 ) en tension. 
(Aurait-il été plus facile de résoudre ce problème en se servant d'un programme d.ordinateur Four l'analyse par éléments 
finis?) 

12. Le plafond considéré dans le problème 11 recouvre différentes surfaces et est simplement appuyé sur les murs. Calculer les 
contraintes maximums de flexion et de cisaillement pour a) un plafond de 100 pi x 100 pi (305 m)et (b) un plafond de 100 
pi (30.5 m) x 200 pi (61.0 8). (Considérer la flexion dans deux directions en analysant deux éléments du plafond chacun 
1 pi (0.305 m) de largeur selon les deux lignes centrales horizontales en se rappelant que chaque élément agit comme une 
poutre et que les deux poutres fléchissent dune meme valeur à leur intersection. A l'aide de ces flèches égales, on peut 
résoudre le problème, indéterminé statiquement, pour déterminer la distribution de la charge et les contraintes résultantes 
de flexion et de cisaillement. 

13. Un cadre semi-circulaire a une section de 8WF20 (largeur des ailes 5.268 po. (0.134 m), I 97.8 p0 4  (4.07 x 10-5  m3), S 24.3 
pou (1.64 x 10-5  m 3)) -. Le diamètre extérieur est de 8 pi. (2.44 m). Calculer les contraintes maximums de flexion en 
supposant que les deux extrémités sont articulées et qu.une des extrémités peut se déplacer horizontalement pour a) Une 
pression de 50 1b/po2  (3.45 x 10 5  N/m2) appliquée normalement sur l'aile extérieure; b) Une pression verticale de 50 1b./po 2 

 (3.45 x 105  N/m2) appliquée sur la projection verticale de 1.ai1e supérieure du cadre. c) Calculer le déplacement horizontal 
de 1.extrémité mobile en utilisant la méthode des travaux virtuels. d) Déterminer la force horizontale nécessaire pour 
empecher le déplacement horizontal des deux extrémités du cadre. e) Calculer pour (d) la contrainte maximum de flexion 
au sommet. 

14. Une voûte semi-circulaire de 100 pi (30.5 m) de portée a ses extrémités ,t son sommet articulés. a) 	Déterminer les 
réactions aux extrémités pour une charge de 4000 lb/pied linéaire (5.84 x 10 4  N/m) appliquée normalement 5 la voûte. b) 
Tracer le diagramme du moment fléchissant pour cette charge. c) Si 1.0paisseur de la voûte est de 20 po. (0.508 m), tracer 
le diagramme de la distribution des contraintes dans cette section au quart de la voûte. d) Répéter (a) pour une charge 
verticale de 3000 lb/pied linéaire horizontal (43800 N/m). e) Répéter (b) pour cette charge. f) Répéter (c) pour cette 
charge. g) Répéter (a) pour une charge verticale de 3000 lb/pi linéaire (43800 N/m) qui s.exerce sur la moitié de la portée 
seulement. h) Répéter (b) pour cette charge. i) Répéter (c) pour cette charge. j) Qu. arriverait-il dans les trois cas 
si la voOte était en maçonnerie et quelle n.avait aucune résistance A la traction? k) Comment définissez-vous une uvotlteui 

15. Une voûte parabolique est définie par 1.équation de la ligne centrale: 

. y, 4hx(L-4  

1.origine étant A l'extrémité gauche de la voûte, h, la hauteur (ou la flèche) de la voûte et L, la porté. Une voûte 
parabolique, articulée à ses deux extrémités, dune portée de 150 pi. (45.75 m) et dune flèche de 50 pi (15.25 m) supporte 
une charge concentrée verticale de 15 tonnes (13608 kg) à une distance de 50 pi. (15.25 in) dune des extrémités. Calculer 
par des méthodes d.intégration numérique a) la force horizontale aux extémités et b) le moment fléchissant maximum. (11.6.: 
Tracer la voûte 5 l'échelle. Ensuite, la diviser en longueurs égales (ds), par exemple 10. Alors, on a 

U = (My- H y) 3  ds 
2E1 

oû U est 1.0nergie de déformation de flexion, MY, le moment dû aux forces verticales seulement et H, la force horizontale 
aux appuis. 

Cn peut former un tableau dont les colonnes sont: - 
les colonnes des (Mv y) et des y 2 , on détermine H. 

lb. Au moyen dune jauge de déformation, on mesure les 
percé par saignement au moyen d.un trépan de 6 po. 
(9.27 x 10-3  m) (vertical), U 3  = 0.015 po. (0.38 x 
MN/m 2  / et MU = 0.25. a) Calculer les contraintes 
trou. (b) Avez-vous supposé une déformation plane 

numéro de 1.é1ément - x - y - My - (Mv y) - y 2 . Ensuite en additionnant 
Dune autre façon résoudre le problème par la méthode des éléments riras. 

changements de trois diamètres d'un trou de sonde de 1.5 po. (0.038 m) 
(0.152 m). On obtient: U t  = 0.285 po. (7.24 x 10-3  m), U, = .365 po. 
10-3m). Le module de déformation de la roche est 4 x 10 6  lb./po. 2  (27800 
principales et leurs directions dans le vlan perpendiculaire à l'axe du 
ou une contrainte plane? 
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CHAPITRE III 

LES PUITS, LES GALERIES ET LES TUNNELS 

INTRODUCTION  

Les excavations souterraines étudiées dans ce chapitre ont une forme simple et elles sont plus ou moins permanentes; ell e. 
comprennent, par exemple, les tunnels des égouts et des routes, la plupart des puits, des galeries de service et des travers-
panas. 

Comme la plupart des roches sont cassantes, les méthodes de construction où l'on utilise 1.acier, le bêton et la terre ne 
sont habituellement pas satisfaisantes A cause de leur propriété de s'écouler sous les contraintes excessives avant de se romere. 
Il est ainsi possible de ne pas tenir compte des concentrations de contraintes et de baser les calculs sur les contraintes 
moyennes. On doit baser la prédiction des possibilités de rupture et tous les calculs sur la meilleure analyse possible des 
concentrations de contraintes, qui peuvent Causer une fracture locale et mener progressivement à la rupture de la structure 
entière. 

Un second point très important à considérer dans les calculs, en mécanique des roches, est la variabilité de la résistance 
de tous les matériaux. Non seulement il est difficile de mesurer la résistance in situ d'une masse rocneuse, mais la variaoilité 
de sa résistance est proeablement plus grande que celle d'autres matériaux de construction. Par conséquent, on devrait inéalement 
faire les évaluations en se oasant sur la probabilité de rupture. Il se peut qu'en un cas la probabilité ne rupture doive etre 
moins de 1 pour cent, tandis qu'en un autre cas une probabilité de rupture de 50 pour cent est acceptable. 

A cause de la géométrie des tunnels et des puits, les analyses à deux dimensions sont particulièrement valables. Ainsi la 
methode des éléments finis, décrite au chapitre 2, peut donner des renseignements pratiques dans la mesure où l'on peut déterminer 
sur place les propriétés du matériau. Les propriétés du matériau doivent comprendre des données géologiques telles que aécrites 
à L'appendice G pour que l'analyse de la stabilité des excavations souterraines soit réaliste. Dans un projet, on a montré que 
le chargement des cintres dans les tunnels était non-symétrique à cause de la structure et variant selon la nature des surraces 
des joints (28,29). Les caractéristiques structurales majeures, telles les failles, et en particulier les remplissages, les 
prèches et les zones altérées, influencent beaucoup les conditions de stabilité de la zone immédiate. Les cnarges appliquées 
sur les cintres du tunnel du projet précédent, d'un diamètre de 13 pi. (3.965m), sont reliées à la distance de la faille la plus 
touche, pour des distances allant jusqu'à  100 pieds (30.5m). 

Les conclusions d'études régionales récentes sont liées A ces considérations. Ces études montrent que la structure aes 
joints est étonnamment consistante sur une surface considérable; par exemple, on a observé que la structure était consistante 
sur une surface carrée d'au moins 20 milles (32.18 x 10 3  m) de côté et qu'elle s.étendait beaucoup plus loin, quelquerois meme 
les formations précambriennes jusqu'aux formations paléozolques sus-jacentes (30). Par conséquent, il serait possible de 
déterminer la structure représentative d'un nouvel emplacement de mine ou de construction par un peu n'investigation sur place. 
Avant le creusage de l'excavation, on peut alors examiner les exigences de contrOle du terrain. 

Pour déterminer les conditions du contrôle de terrain, une étude des relations entre les mesures géopnysiques et les 
paramètres en génie a montré l'existence d.une corrélation statiquement appréciable (31). A l'aide des tecnniques de réfraction, 
on a montré qu'il existait autour du tunnel de 13 pieds (3.97m) de diamètre, considéré plus haut, une couche de roche de faible 
vitesse et d'épaisseur variant entre 3 et 17 pieds (0.915m - 5.18m). Cette couche est sans aucun doute formée de la roche 
communément observée qui est ameublie ou décollée par le dynamitage et par les concentrations de contraintes. De plus, on a 
trouve que l'épaisseur de cette couché ameublie avait un rapport très étroit avec la vitesse sismique de la rocne normale à 
chaque section. La vitesse d'avancement des excavations est aussi reliée étroitement à la vitesse sismique nu terrain non-
remanié. Avec une expérience suffisante, il serait peut-etre possible, à l'aide des données obtenues des sondages d'exploration, 
de déterminer ces facteurs avant le commencement du creusage de l'excavation. De plus, plusieurs études ont montré qu'il existe 
une corrélation faible entre les données obtenues après la récupération des carottes modifié et les exigences pratiques telles 
le soutènement (32). On a relié le rapport de la récupération des carottes modifie, en ne comptant que les carottes se usas  
de 4 pouces (0.10m) de long, et les mesures des modules de déformation des masses rocneuses (33). Cependant, une telle longu,ur 
doit probablement etre reliée au diamètre de la carotte. 

LES  CONTRAINTES AUTOUR DES PUITS 

Les puits de section circulaire dans un sol  élastique soumis aux contraintesgravitationnelles. Etudions en premier lieu 
le cas d'un puits-de section circulaire creusé dans une roche solide et idéalement élastique. On peut analyser la répartition 
des contraintes dans le plan horizontal en supposant que le puits est un cylindre à paroi épaisse dont le rayon extérieur est 
infini. A l'aide des équations 2-6, on peut former les équations relatives A ce cas: 

Ut, = S. 4 (pt  - 5x ) a 2/1. 2 	 Eq. 3-i(a) 

Ut  = Sx  - (pi  - Sx1a 2/1. 2. 	 eq.3-1(b) 

où SIC-r représente la contrainte radiale; 81G-t, la contrainte tangentielle; Sx, la contrainte horizontale, égale dans toutes 
les uirections et présente dans le rocher avant l'excavation; a, le rayon du puits; r, la distance radiale aux contraintes et 
)1, la pression interne ou la pression du revêtement.  

Considérons un puits dont la pression interne pi est nulle (Fig. 3-1). La contrainte norizontale tangentielle exercée à 
la paroi du puits est égale A deux fois la contrainte horizontale naturelle (Fig. 3-1b). La contrainte radiale est nécessairement 
nulle à la paroi du puits. Les valeurs des deux contraintes tendent vers la valeur de la contrainte naturelle Sx et, à une 
distance 35 de l'axe du puits, elles sont égales, A 10 pour cent près, à la contrainte naturelle. 

A l'aide des équations, on constate que la contrainte tangentielle à la paroi du puits ne varie pas en fonction de la jrosseur 
du puits, mais reste toujours égale A deux fois la contrainte naturelle horizontale (quand Sx = Sy). D'autre part, la quantité 
de sol soumise aux contraintes tangentielles accrues est proportionnelle à la grosseur du puits. Il ne faut pas oublier que, 
en dépit de la concentration des contraintes dans le plan horizontal au pourtour du puits, la contrainte verticale sz pourrait 
eeneurer la contrainte principale majeure. 

eomme les puits sont souvent inclinés par rapport à la verticale, l'analyse est difficile, même s'il agit d'un sol 
earraitement élastique. Des études photo-élastiques ont démontre que, lorsque l'angle d'inclinaison par rapport à la verticale 
aulmente, les coefficients de concentration des contraintes tendent à devenir semblables à ceux que l'on trouve pour les tunnels 
(1). Nous reviendrons sur ce sujet en étudiant la répartition des contraintes au pourtour des tunnels. De plus, les puits ont 
activent une dorme rectangulaire; cependant, les principes de mécanique qui s'appliquent dans ces cas sont analogues, quoiqu'ils 
Snient plus complexes. 

Si l'en considère l'influence d'une réaction ou d'une pression du revetement sur la répartition des contraintes au pourtour  
d'an puits dans un sol parfaitement élastique (Fig. 3-2), on voit que la contrainte radiale à la paroi du puits doit être égale 
à la preeeion pi du revêtement. La contrainte tangentielle à la surisse du puits diminue d'une valeur égale à la pression pi 
lu reVnteMent. La distance sur laquelle s'exerce la contrainte tangentielle accrue est plus petite que dans le cas où 10 
revêtement n'existe pas. 

L,i .alitS  de  section circulaire dans un sol non-idéal  

Considérons la réaction d'un sol qui n'est pas parfaitement Clastique (Fig. 3-s). Si la pente de la courbe contrainte  - 
déformation unitaire augmente avec la contrainte ou si le soi flue comme un matériau visqueux (la déformation unitaire étant 
alois ionction du temps et de la contrainte), la contrainte tangentielle, dont les variations sont repréeentées  par la ligue 
discoecinue le la figure 3-3, aura tendance à être plus petite qu'en terrain parraitement élastique à la paroi du puits, et  plus 
élevée tans le sol situé à euelque distance de la paroi. 

D'après dee masures prises autour des excavation., il ,st trés com.nun d'avoir autour de l'excavation une zone de terrai, 
,écensu, prolablement iiacture , qui subit très peu o, eeetrainte. ce terrain détendu reste intact et accumule vraisemblablement 
deeee de cont,...-,eeeeion pour qu'Il eaiete, à quelque eisteee,• de la paroi du puits, un point où relier se la concentration 
be COntiainte tangentielle est soutena (voir la ,igne ,aintillée de la figure 3-3). 

Considérons une variante le cLe Iléal. 	Je rallie est sirdee près a. ia paroi uu puits et parilleie à celle-ci (Fig. 3- 4 e). 
Jans ce ces, un elemenr du sol autour da puits Aune la 1,1110 sera soumis à des contraintes radiale et tangentielle (Fig. s-Jle, 

de qui ont aine  tne coutraintes de cisaillement , ■ issant ee.s le ei,d, de la taille (Fie. 3-4c). 31 cette contrainte est  pies 
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Fig. 3-1 Contraintes autour d'un puits de section circulaire 

dans un sol élastique. 

Fig. 3-2 Les effets de la contre-pression du revétement sur les 

contraintes autour d'un puits. 
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Fig. 3-3 Les effets de l'écoulement de la roche sur les contraintes 

autour d'un puits. 

Fig. 3-4 Les effets d'une faille sur la distribution des contraintes 

autour d'un puits voisin. 



Eq. 3-2(a) 

Eq. 3-2(6) 
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grande que celle que la brèche de faille, ou l'argile de frottement, peut supporter, alors cet élément va subir un déplacement 
quelconque. En conséquence, le plan de la faille transmet moins de contrainte que si la faille n'existait pas. Le neck de terre 
situé entre la faille et la paroi du puits subit alors des contraintes beaucoup plus grandes. Si ces contraintes sont très 
grandes, une rupture peut avoir lieu (la figure 3-4a représente un seul ensemble de trajectoires de contraintes). 

Dans un cas, on a creusé sans difficulté une galerie ascendante carrée de 8 pi (2.44m) de côté (Fig. 3-4a). On a creusé 
ensuite un puits de 20 pi. (6.1m) de diamètre. Un grave coup de terrain a eu lieu pendant les travaux, comme il existait des 
failles nombreuses et importantes dans ce terrain, il est possible qu'une d'entre elles ait été située dans la position critique 
indiquée à la figure 3-4(a). 

Les puits de section circulaire dans un champ de contraintes résiduelles  

On sait que les contraintes horizontales dans l'écorce terrestre sont souvent plus fortes que les contraintes causées par 
la gravité et par la pression 'de confinement. En d'autres termes, les mouvements de 1.écorce terrestre, ou la précontrainte 
des couches érodées de terre de recouvrement, etc., peuvent créer des contraintes horizontales plus grandes que les contraintes 
dues â la gravité, et mémé plus grandes que les contraintes verticales. On peut donc s'attendre â ce que les contraintes 
norizontales ne soient pas égales dans toutes les directions. Il s'ensuit qu'A un niveau donné, les contraintes tangentielles 
à la paroi d'un puits situé dans un champ de contraintes résiduelles varient autour du puits. A l'aide des équations 2-10, 
on peut déterminer les contraintes qui s.exercent autour d.un puits situé dans un tel champ de contraintes: 

1 
er .. (sx  Sy)(1-a 2/r 2)+ (S. - Sy)(1-4a 2/r 2 + 3a4/r4) cos 20 

et = 1.(S5 +Sy)(1+a 2/c 2)- 1-(S5  - Sy)(1 3a4/r4 ),  cos 20 

Considérons la figure 3-5. La contrainte naturelle-horizontale S'y est égale à quatre fois la contrainte naturelle horizontale 
Sm. Dans ce cas, la contrainte tangentielle au point A est égale à 2.75 Sy, tandis qu'au point 13, elle est de -0.25 Sy. Les 
figures 3-5(b) et 3-5(c) représentent les variations de ces contraintes en fonction de la distance radiale. 

Les concentrations des contraintes n.augmentent donc pas seulement lorsque Sx est différent de Sy, mais aussi en terrain 
anisotrope. Des études théoriques, confirmées par des expériences, démontrent que les concentrations des contraintes peuvent 
être beaucoup plus importantes en terrain anisotrope qu'en terrain isotrope (12, 22). Considérons par exemple la figure 3-5a. 
Si Sx = 0, la contrainte de compression au point A augmente de 3Sy à 4.3Sy si Ey / Ex = 6, et la contrainte de traction augmente 
de -Sy  è -5.1 Sy si Ey / Ex = 0.04 (25). Les études par éléments finis que l'on a utilisées pour simuler l'anisotropie causée 
par les joints ont montré que les concentrations des contraintes variaient d'une valeur de 2.57 pour une contrainte maximum ce 
compression dans un milieu isotrope jiisq-u.d'12 ou bien -0.3, et de 0.29 pour une contrainte minimum de compression jusqu'à -3.3, 
selon l'attitude des systèmes de joints (34). Lorsqu'un système de joints n'a pas la même direction que l'axe du tunnel, la 
possibilité de glissement de coins de roche dans le tunnel est considérablement réduite; elle est inappréciable lorsque le pôle 
du joint fait avec l'axe du tunnel un angle inférieur à l'angle de frottement interne. 

Si les contraintes sur les parois d•un puits en terrain élastique soumis à des contraintes résiduelles sont trop fortes, 
il y aura une rupture. Des fissurations radiales peuvent avoir lieu a cause des contraintes de traction au point 13 (Fig. 3-5a). 
D'autre part, si la contrainte Sy est particulièrement grande, la concentration de cette contrainte au point A peut produire 
une rupture par compression ou par écrasement. A mesure que cette zone broyée s'étend dans la roche, là traction diagonale 
secondaire peut' causer des'fissurations de traction a  côté de cette zone broyée (Fig. 3-5d). Des études sur place ont montré 
.lue tous ces types de fissures peuvent se produire (26). Cependant, si l'on considère les fractures du point de vue statistique 
(voir chapitre 4), la probabilité de rupture dans les petits volumes soumis à des concentrations maximums des contraintes est 
dlus petite que celle qui aurait lieu dans le grand volume d'un pilier soumis à la même concentration des contraintes. 

Des études ont démontré que la contrainte tangentielle devait dépasser la résistance à la compression uniaxiale. 
(déterminée en laboratoire) en un cas de 10% (15), en un autre cas de 100 à 200 pour cent (17), avant qu'il y ait rupture. 
On peut expliquer ces résultats par la détente de la paroi qui conserve quand méme une certaine cohésion. on a observé de 
façon formelle cette détente de la paroi lors du creusage d'une excavation dans 1.hématite, où des mesures prises de deux 
à trois pieds à l'intérieur des piliers indiquèrent qu'ils ne subissaient que très peu de contraintes tangentielles (lb). 

Quand la contrainte naturelle horizontale varie avec la direction, on a souvent suggéré que les puits aient une forme 
elliptique, le grand axe étant orienté dans la direction de la contrainte horizontale maximum. Considérons les effets d'une 
excavation elliptique dans un champ de contrainte où Sy = 4Sx (Fig. 3-6). La contrainte tangentielle au point El est nulle, 
contrairement à la contrainte de traction dans le cas d.une excavation circulaire (Fig. 3-5), et le point A subit une contrainte 
tangentielle de 2.08 Sy comparativement à 2.75 Sy dans le cas d'une excavation circulaire. A l'heure actuelle, il est difficile 
l'appliquer ce principe, parce qu'on n'a pas établi de méthode pour déterminer les caractéristiques de la contrainte naturelle 
avant le creusage du puits, et aussi parce qu'il est difficile de savoir si les propriétés élastiques dans le plan horizontal 
le long du puits sont isotropes. 

LE SOUTENEMENT DES TERRAINS AUTOUR DES PUITS  

Méthode d'excavation et de revêtement pour prévenir la rupture 

Afin de prévenir les pressions de la roche qui entraInent des fractures, on pourrait réduire les contraintes tangentielles 
causées par le creusage du puits en exerçant une pression sur le rocher (Fig. 3-2). Il devient alors possible de forer des puits 
de 20 pieds (6.1m) de diamètre au moyen d•une perforatrice qui coupe une carotte pour ensuite l'évacuer. 

Pendant le forage, on remplit l'excavation avec de la boue de forage (comme pour le forage des puits de pétrole); la boue 
exerce une contre-pression sur la surface du rocher. La densité de cette boue est assez grande pour qu'elle exerce une pression 
de 0.6 lb/po. , (4.14 x 10 -3  MN /m.) par pied (0.305m) de profondeur. A 1000 pieds (305m) de profondeur,.cette pression est 
de C, U lb/po., (4.14 MN/m.) ce qui suffit à empêcher la rupture de la plupart des roches soumises à des concentrations des 
contraintes. 

Quand le forage du puits est terminé, on installe un revêtement préfabriqué en béton. On injecte ensuite derrière le 
revêtement du mortier liquide qui exerce une pression contre la surface du rocher et qui réduit ainsi le rapport des contraintes 
principales majeures aux contraintes principales mineures encore plus que la boue. 

Pression uniforme dans un sol fragmenté  ou granuleux 

La figure 3-7a représente une-situation qui résulte de l'effondrement de la roche autour d'un puits circulaire revêtu. La 
figure 3-7b représente cette situation du point de vue de la mécanique, "a" étant le rayon intérieur du puits et "re", la distance 
.2ntre l'axe du puits et la zone élastique ou non-fracturée. L'anneau de sol compris entre "a" et "re" est en état d'équilibre 
plastique (déformation non récupérable), la tnéorie de Mohr de la résistance régissant la relation des contraintes. 

On peut analyser cet anneau de sol plastique de la même façon qu'on a analysé au chapitre 2 (Fig. 2-4c) les relations entre 
les contraintes dans un cylindre à paroi épaisse et élastique (3). On utilise la même équation d'équilibre dans les deux cas: 

cr t  s r  -r. d cr idr = 0 

On obtient une deuxième équation en considérant les conditions des contraintes nécessaires pour amorcer un mouvement clans 
cette terre granuleuse plutôt que les conditions de compatibilité des contraintes élastiques. La théorie de Mohr de la 
résistance nous permet d'écrire: 

(ut+ S5)/( 0, + Sc ) = tan 2  (45 I- ts/2) = f 

où FI représente pangle de frottement interne du terrain brisé, Sc = c/tan FI et c, représente la conésion. 

En troisième lieu, on obtient d.autres renseignements on sonsioérant, comme dans le cas d'un terrain élastique, les conditions 
aux limites: 

luand 	 r =  a 
SPI-r = Pi 

Eq. I 
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Fig. 3-5 Concentrations des contraintes qui causent une rupture autour d'un 

puits. 

Fig. 3-6 Distribution des contraintes autour d'un puits de section elliptique. 
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Fig. 3-7 L'analyse de la pression de la roche sur le revétement d'un puits 

- dans un sol plastique. 
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quand 	 r = re 
sIG-r Po 

Eq. III 
pi étant la pression interne du revetement sur le cylindre à paroi épaisse formé de terre plastique et po, la pression sur 
l'extérieur de l'anneau circulaire. 

La résolution de ces trois systèmes d.équations nous donne: 

crt = (Pi Sc)(r/a) f-  lfanZ  -s. 	 Eq. 3-3(b) 

où f représente tan. (45 + FI/2) et ALP, (45 + FI12). A laide de ces équations, on constate que, lorsque le terrain est 
plastique, il suffit de Connaître une seule condition pi aux limites pour déterminer les contraintes. 

D'aprés les équations 3-3, SIG-r et SIG-t augmentent avec le rayon r qui est élevé à une puissance quelconque, qui peut 
varier de un à cinq environ. Toutefois, il est impossible que S13-r et SIG-t augmentent indéfiniment parce que cela impliquerait 
l'existence de très grandes contraintes prés du puits. On conçoit facilement qu.à une certaine distance du puits, le terrain 
retrouve son élasticité. En d'autres termes, le rapport des contraintes principales est inferieur A la valeur critique; ii est 
exprimé par la condition d'écoulement dans 1.équation II. 

A la surface limite entre la zone élastique et la zone plastique, les équations d'équilibre plastique et d.équilibre élastique 
lui donnent SIG-r et à SIG-t, devraient être valables; il devrait en particulier y avoir continuité de la valeur de SIG-r. Si 
ion résout simultanément les équations 2-6 et 3-3 par rapport à SIG-r, on obtient la distance re entre 1.axe du puits et la 
surface limite: 

1  

( 
f - 1 

re = a  2 	Sx + Sc) 
f +  1 	pi + Sc 

Eq. 3-4 

où a est le rayon du puits; Sx, la contrainte naturelle horizontale; Pi, la pression interne sur la surface rocheuse et où Sc 
c/tan Fi at f= tan. (45 + FI12). La figure 3-7c represente les relations tnéoriques entre les contraintes dans le cas ci-

dessus où la contrainte naturelle Sx est uniforme dans toutes les directions. 

Exemple:  Considérons le cas exceptionnel d'un puits d.un rayon de 10 pi. (3.05m) que l'on creuse dans un schiste tendre 
soumis à une contrainte naturelle horizontale de 1000 lb/po., (6.9 MN/m.) c.est-A-dire que Sx = Sy = 1000 lb/po.. (6.9 mN/m , ) 
On suppose que le schiste subit un écoulement et que son enveloppe de Mohr a les caractéristiques suivantes: FI = 3u° et 
c = 15 lb / po.. (0.104 MN/m.). Calculer le rayon re de le zone plastique si aucun revetement n'empeche la dilatation au 
schiste: 

On utilise les valeurs suivantes dans l'équations 3-4: 

Pi 
Sc = 15/tan 30 

f = tan 2 (45 + 30/2) 	= 3 

Donc 

" On a formé les équations précédentes en supposant que la roche subit une rupture par écoulement sans perdre de cohésion. 
Lorsque la rupture se produit par fracture et que cette fracture est assez étendue pour que la cohésion effective soit nulle, 
les équations 3-3 expriment encore les contraintes dans la zone plastique, puisque Sc devient nul. Toutefois, 1.équation 3-4 
est inutilisable, à moins que le sol au-delà de la zone plastique soit lui aussi granuleux, c.est-à-dire sans cohésion. C'est 
le cas d'un puits creusé dans le sable, mais non dans une roche compétente. L.épaisseur de la zone plastique au pourtour 0' Un 
puits creusé dans une roche cassante ne peut etre déterminée que de façon approximative (4). 

On voit à la figure 3-7c que la contrainte SIG-r a quelques valeurs positives à la paroi du puits. Ceci représente le cas 
Jil il y a de la pression Pi de revetement qui agit sur la rocne. La valeur maximum de SIG-t est plus grande que cette pression 
l'un facteur tan. ALP. Dans un sol fracturé sans cohésion, les parois ne peuvent supporter aucune contrainte tangentielle t.le-
t, à moins qu'un revetemeat n'exerce une pression positive. D'autre part, lorsque le sol conserve une certaine cohesion, 
parois peuvent résister à une contrainte tangentielle SIG-t = Sc (tan. ALP - 1) (d'après 1.équation 3-3b) sans que 1.e1uilinre 
soit compromis. 

Cependant, lorsque le terrain autour du puits s'est effondré, la contrainte verticale dans le cas d'une condition élastique 
avant la rupture pourrait être la contrainte principale majeure et ainsi etre plus grande que la contrainte tangentielle 
norizontale (copune on 1.a dit plus haut). Dans ce cas, c'est la contrainte verticale qui amorcerait la rupture. 

Pour une rupture causée par la contrainte verticale, un élément de la paroi du puits doit se déplacer vers le bas et vers 
1.int0xieur. Le mouvement vers 1.intérieur d'une excavation circulaire crée une contrainte tangentielle SIG-t suffisamment 
élevée pour entraîner un ecoulement dans le plan horizontal comme dans le plan vertical. Alors que dans un sol élastique, la 
contrainte tangentielle S1G-t est la contrainte principale intermédiaire, elle est la contrainte principale majeure dans les 
eonditions de rupture. L'analyse précédente des conditions de contraintes dans le plan horizontal s•applique donc encore. 

On n'a pas encore établi une solution rigoureuse du problème tridimensionnel, mais on peut obtenir des résultats satisfaisants 
en utilisant une méthode utilisée par les ingénieurs et quelques suppositions simplificatrices. L'analyse suivante est une 
modification d.une étude précédente (5). A la figure (3-7d), la contrainte verticale SIG-z et la uontrainte radiale SIG-r ne 
s,,nt pas les contraintes principales en raison des contraintes de cisaillement TAU-rz sur les plans tangentiels. On voit aue 
la contrainte principale majeure SIG-1 sera incliné vers 1.ext0rieur du puits. 

On peut supposer que 1.angle d'inclinaison de la contrainte principale mineure SIG-3 & la paroi du puits est près de zéro, 
ce qui revient à supposer qu'il n'y a aucun frottement entre la roche et le revêtement, ou que _te revêtement descend A mesure 
lue la roche s'affaisse. D'après cette supposition, la pression pi du revêtement calculée devrait être plus grande que la 
dr,ssion sur la paroi où la contrainte principale mineure est inclinée par rapport à l'horizontale. 

Si on sumsose 	i.angle d'inclinaison de S1G-r à la paroi nu puits est nul, on obtient, pour le cas d.un mur de soutènement, 
ude valeur de la pre,sion du sol 1.1us élevée que si on suppose un angle d'inclinaison de SIG-r supérieur à zéro. D.autre part, 
la valeur de 1.épaisseur re de le zone de sol plastique est plus grande et donc la valeur de la pression Pi du revêtement peut 
ntre moindre, puisque SI,-r atteint la valeur prévue pour le point de transition entre les zones de sol plastique et élastique, 
sur une distance plus grande. de toutes façons, les résultats de 1.ana1yse Immédiate indiquent que ces différences ne sont peut-
être pas appréciables. 

La supposition précédente étant posée, lorsque f = a, 5I5-1 = SIG-z et 515-3 = SIG-r. De même, on sait que, quand r = oo, 
= SIG-z et SIG-3 = hIe-x. Fntre ces deux valeur:, etremes de r, TAU-rz est plus grand que zéro et donc 5I0-1 $ sIG-z et 

015-3 2 SIG-r. On conclut que, pland r =a et r = oo, la va Leur maximum da rapport SIG-z / SIG-r est égale à tan. ALP, mais 
lue Cette valeur maximum est intétr_are à tan ,  ALP poUL  • ,s valeurs de r comprises entre a et oo. Le rapport s'eairime ne la 
maaière suivante: 

1  
3-1 

re = 10(  2  
3 + 1 

1000 + 26.0  
0 + 26.0 	

=44.5 pi (13.57m) 



= 	
ya 	(f-2) 

tons° (f-2) 	f Eq, 3-5(d) 
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aziŒr s  tail2 (45  +'1'1/ 2) 

FI-1 étant représenté à la figure 3-7 (e) (5). Il est probable que l'angle Fi-1 varie en fonction de r; cet angle peut toutefois 
ne pas être très différent de l'angle FI. 

Si on suppose que FI-1 est approximativement égal à FI, on utilise les équations 3-3 pour trouver la solution de ce problème 
tridimensionnel. Puisque les deux cercles représentés à la figure 3-7 (e) coincident, on sait aussi que SIC-z est à peu près 
égal à SIC-1 et à SIC-t et que SIC-r est à peu près égal à SIC-3. 

Pour trouver la valeur de la pression du revêtement après la rupture du sol autour du puits, nous avons trois équations et 
quatre inconnues (Si on compte les équations 3-3 et si on suppose que SIC-2 = SIC-t. On forme une autre équation en considérant 
globalement l'équilibre des forces de l'anneau autour du puits (Fig. 3-7f). Dans cette analyse, on suppose que cet anneau de 
sol plastique a la même épaisseur sur toute la profondeur du puits. 

• 
Si on suppose que les contraintes SIC -r et TAU-rz sur l'extérieur de l'espace annulaire (Fig. 3-7f) varient linéairement 

en fonction de z, on peut écrire (5): 

W S Q 

r(rZ-a.a)yz = -122- x 2nrz z  +fa  2.nrcr5 dr 

où sIG-z est la contrainte et Q la force qui agissent sur le fond de l'anneau, et S est la contrainte de cisaillement sur sa 
surface extérieure verticale. Il est utile de transformer la contrainte de cisaillement de la manière suivante: TAU-rz 
rz/SIG-r) SIS-r = A SIC-r. La résolution de ces deux équations, des équations 3-3 et de l'équation SIC-z = SIC-t (supposition 
faite plus haut) par rapport à A donne: 

	

A ( 1./4 2-1 	2f 	(r/a)f+ 1 -1  a 

	

r.l(ria) f 	+ 1 	(ria) 1  

où m = Pi / GAM a et f = tan° (45 + FI72). 

Lorsque z = oo, l'équation prend la forme suivante: 

A 	(r/a) 2-1  
m(ria) 

Eq. 3-5(a) 

Eq. 3-5(b) 

Il est probable que la valeur de A augmente de zéro jusqu'à un maximum à une distance quelconque r 1 ; au point r,, dA/ur = 
0. Donc, quand z = oo, on différencie A (Eq. 3-5b) par rapport à r et on détermine ainsi la valeur de r,: 

1 

(i!"iPr  

A étant égal à TAU-rz / SIC-r, on sait que sa valeur maximum est tan FI (Fig. 3-7e). A prend cette valeur maximum si le 
plan tangentiel A une distance r i  est un plan de rupture. Si ce plan tangentiel n'est pas un plan de rupture, la valeur maximum 
de A est inférieure à tan FI et la pression du revêtement est plus grande. Toutefois, comme on ne peut trouver la valeur réelle 
de A, on suppose que A = tan FI. En portant cette valeur maximum de A et en remplaçant r par r, dans l'équation de A, on obtiens 
la pression pi du revêtement: 

el' Eq. 3-5(c) 

Il faut se rappeler que l'équation 3-5 peut donner des valeurs trop élevées dans ce cas en raison des suppositions que l'on 
a raites. D'autre part, l'équation s'applique à une profondeur infinie, ce qui indique que les valeurs obtenues sont des valeuts 
silres. De plus, comme on le verra ci-dessous, les propriétés de déformation du sol et du revêtement sont très importantes. 

Exemple:  Pour obtenir une réponse approximative, soit FI = 40, GAM  = 170 lb/pi  3  (2720 Kg/ms) et a = 10 pi. (3.05 m).  Su 
portant ces valeurs dans l'équation 3-5, on trouve: 

2.30 

	

2 x  170 x 10 	( 2.60 ) 

	

Pi = 0.839 (4.60-2) 	4.60 	 418 lb/pi' 	2.90 lb/po 2  (2 x 10-2  MN/m2 ) 
Cette valeur semble trop petite; toutefois, d'autres facteurs la confirment. Une étude numérique ingénieuse a donné les résultats 
suivants: quand FI est plus grand que 30° et plus petit que 40., la valeur maximum de A est égale à tan (FI - 5); le rapport 
effectif moyen Sz/Sr est donc tan 2  (45 + (FI-5)/2). La pression pi du revêtement a la valeur minimum nécessaire pour que la 
stabilité soit maintenue (5). En conséquence, si on suppose que ces relations sont exactes, on obtient la même valeur de pi 
lue l'on a calculée plus haut si l'angle de frottement interne FI est de 45. (valeur plus probable pour la roche brisée). On 
conclut encore une fois que pi semble très petit. 

Pour que l'analyse précédente, ainsi que toutes les analyses de la plasticité, soit valable, il faut que la déformation 
unitaire soit suffisamment grande pour faire entrer en jeu le frottement interne total. Pour savoir si cette condition est 
remplie, on analyse la valeur de la déformation de la paroi du puits. A partir des équations 2-6 et 2-9, on trouve: 

pc = d E(1-(rdr c))/(2r0 	 Eq. 3 - 6 

où pu est la pression sur l'extérieur du revêtement; d, la déformation radiale de la surface interne du revêtement, et ri et 
ro, les rayons intérieurs et extérieurs. Malheureusement il n'existe aucune méthode théorique et très peu de données empiriques 
qui nous permettraient de déterminer la déformation unitaire nécessaire pour mettre en jeu le frottement interne. Ainsi chaque 
cas particulier doit être basé sur des données prises sur place, si cela est possible. 

Pour avoir une idée de l'ordre de grandeur de la déformation nécessaire, on se sert de valeurs typiques de la déformation 
unitaire de rupture et du coefficient de Poisson du gravier ou du sable: EPS-f = 5% et MU = 0.3. Quand FI = 40., r, ue 
L'équation précédente est égal à 1.33a. Si on considéré que la rupture est provoquée avant tout par la contrainte verticale, 
la déformation radiale di de la paroi du puits, nécessaire pour mettre en jeu tout le frottement interne est: 

• df 	ex.dr =Inùr=  iter4r 

df = 0.3 x 0.05 x 0.33a = 0.005a. 

. Pour un puitë d'un diamètre de 20 piéds (6.10m), le rayon diminue donc de 0.05 pi. (0.015m) et le diamètre de 0.1 pi 
(0.030m). 

D'une autre façon, si on redonnait que le sable et le gravier ont une porosité relativement élevée, le plus souvent entre 
3O et 50 pour .cent, et que la roche brisée a, du moins au début, une porosité presque nulle, il est plus juste de considérer 
la déformation Unitaire de rupture obtenue en étudiant la roche massive. La déformation unitaire de rupture est de l'orure ue 
0.5 pour cent et le coefficient de Poisson MU est à peu près de 0.3. Dans ce cas, la déformation de la surface du revêtement 
eSt alors de 0.0005a et les changements du rayon et du diamètre d'un puits d'un diamètre de 20 pi. (6.10m) sont respectivement 
0.005 pi (0.002m) et de 0.01 pi (0.003m). 
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Fig. 3-8 a) La pression uniformément distribuée de la roche sur le 
revêtement d'un puits 

b) La pression concentrée de la roche sur le revêtement 
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c) Une rupture typique de la roche autour d'un puits dans 
des roches sédimentaires. 
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Pour avoir une idée de l'importance de ces valeurs de la déformation radiale, considérons le cas d'un revêtement type en 
béton d'une épaisseur de 12 po. (0.305m) à l'intérieur d'un puits à paroi rocheuse d'un diamètre de 20 pi. (6.104, E étant égal 
à 3 x 10 6  lb/po.. 	(20.7 x 10 3  MN/m2 ) et MU, à 0.15. 

On tire de l'équation de 3-6 la valeur de la pression externe Sur le revêtement, produite par une déformation de .005 pi. 
(0.0024: 

PC = 0.005 x 3 x 10 6  (1-0.9.)/(2 x 9) = 158 lb/po. (1.1 MN/m.) 

Cette pression étant beaucoup plus forte que la pression minimum de la roche, calculée plus haut (2.91 lb/po.) (0.02 14N/m 2 ), 
on conclut que la rigidité du revêtement est telle que, s'il était en contact étroit avec la roche, la déformation unitaire ne 
rupture de la roche qui est de 0 ..5 pour cent (et à plus forte raison si elle est de 5%), ne pourrait se produire; le rrottement 
interne de la roche brisée ne pourrait donc pas être mis en jeu en entier. Pour que la valeur minimum de la pression du 
revêtement (2.9 lb/po.) (0.02 MN/m 2) s'applique, il faut qu'il existe (au début) un espace entre le revêtement et la ronfle ou 
qu'on utilise un matériau moins résistant que le béton. Dans ce problème, les caractéristiques de la déformation sont donc très 
importantes. De plus, on constate l'utilité des supports en bois ou des soutènements cintrés en acier flexible. 

On a donc la situation suivante: lorsque la déformation du revêtement augmente, la pression de la roche diminue, mais la 
réaction du revêtement augmente; la figure 3-7(g) représente les courbes de ces .fonctions. On récrit l'équation 3-6 de la 
réaction pc du revêtement en fonction de la déformation d de la surface intérieure (de la paroi), les unités étant les pouces: 

PC = d x 3 x 10 6  (1-0.9 2)/(2 x 9 x 12) = 2640 d. 

On peut aussi établir une relation entre A (c'est-à-dire, TAU-rz / $1G-r) et la déformation du revêtement, si on suppose, 
comme on l'a fait ci-dessus, que la valeur maximum de A est tan FI, que la variation en fonction de d est linéaire et qu'il faut 
une déformation radiale de 0.005 pi; (0.002m) pour mettre en jeu tout le frottement interne, on trouve alors, quand FI 	40 0 : 

• A=kd 

où 	 k = la constante de proportionnalité 

quand 	 d = 0.005 pi. = 0.06 po. (0.0024 A = tan 40 = 0.839 

donc 	 k = 0.839/0.06 = 14.0 po. -1  (551.1m- ') 

et 	 A = 14.0d 	• 

En portant cette valeur de A dans l'équation 3-5(b) et en utilisant l'équation 3-5(c) exprimée par rapport A r, on exprime 
la pression de la roche en fonction de A, lorsque z = 0010, par: 

= 	2a  ( f-2 1/2 	• 
A (f-2) f ) 

4.60/2  

- 
2 x170 x10 	4, 60-2). 	0. 173/d 

144 x 14. 0 d (4. 60-4(  4.60  

En résolvant les deux équations simultanées de la pression pi de la roche et de la réaction pc du béton, on détermine le 
point d'intersection des deux courbes représentées â la figure 3-7(g). 

..\r0. 1.73x2640 = 21.4 psi.. 

On peut donc calculer la contrainte maximum sur la face.intérieure du revêtement à l'aide de l'équation 2-6(b). 

2 x 21.4  , 
SIC-t = 	 = 225 lb/po. (1.55 MN/m.) 

1 - 0.9. 

D'une autre façon, si la déformation nécessaire pour mettre en jeu tout le trottement interne est aussi grande que 0.05 pi. 
(0.8154 (la déformation unitaire de rupture ayant la valeur élevée de 5%), les équations ci-dessus donnent: 

A 	= 1.4 dr 

Pi 	= 1.73 /dr 

Pi 	= 67.4 lb/po. (0.465 MN/m.) 

SIC-t = 710 lb/po. (4.9 MN/m2 ) 

Les concentrations de pressions d'un sol granuleux ou brisé: 

Les contraintes du revêtement que l'on a calculées ci-dessus et qui sont plus petites que les contraintes normales admissibles 
sont basées sur la supposition que la pression de la roche s'exerce uniformément sur la surface extérieure revêtement. Mais 
en sait par expérience que ce n'est habituellement pas le cas dans la roche fracturée, bien que ce soit possible dans le saule. 
On prévoit que la pression de la roche se concentrera sur quelques points de contact isolés. On analyse cette situation à l'aise 
des équations suivantes (6): 

acpn Po (r  o 2 1.1 2° ro2 r.2) 4. 5  "15 '0 2  Pro2+ r2)/(r2 
= zp0r0 2/ ( 1,0 2 ri z)  6pr02 (r0

2 3r12)/(r. 2 r9 2) 2 

On suppose dans ces équations qu'un revêtement équivaut à un anneau qui est libre de se déformer sous des pressions externes. 
Po est la composante de la pression de la roche qui est distribuée uniformément sur la surface extérieure du revêtement; p est 
la pression que l'on calcule en divisant par 2(PI)ro la valeur de la force P de la roche, qui s'accumule sur deux petits arcs 
(moins de 10.) diamétralement opposés (Fig. 3-8b). 

Selon ces suppositions, SIG-cpn est la contrainte maximum de compression dans un tel anneau, qui s'exerce sur la face 
extérieure du revêtement; SIG-tsn est la contrainte maximum de traction qui s'exerce sur la surface intérieure du revêtement. 
Ces contraintes sont des contraintes tangentielles. L'analyse ne considère pas les effets locaux des pressions de contact. 

Exemple: Reprenons l'exemple précédent. Si l'on suppose que la moitié de la pression de la roche est distribuée 
uniformément, c'est-à-dire que Po = 11 lb/po. (0.076 MN/m.) et que le reste de la pression de la roche s'accumule sur aeux 
points diamétralement opposés, c'est-à-dire que p = 11 lb/po. (0.076 MN/m.) les contraintes maximums sont: 

SIG-cpn = 5,900 lb/po. (40710 mN/m.) 

• SIG7tsn = .6,100 lb/po. (42090 MN/m.) 

Ces contraintes sont évidemment beaucoup plus grandes que les contraintes de rupture dans le revêtement en béton. TouteÉolS, 
à moins que le revêtement soit três lache (parce que le béton s'est contracté ou parce qu'on a utilisé des sections préfaoriquées 
sans mettre du mortier derrière elles) -,. le revêtement ne peut pas se déplacer vers l'extérieur à 90 0  des points de pression, 
comme le ferait un anneau. Ces contraintes ne peuvent donc pas se produire. 

Il existe une meilleure façon d'aborder le Cas type: c'est se supposer que la moitié du revêtement est une voûte enca.tre,e. 
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d'autres termes, la roche voisine empêche le haut et le bas de cet anneau de se déplacer vers l'extérieur et, si la cnarge 
est symétrique, ces points ne tournent pas et se comportent comme s'ils étaient fixes (Fig. 3-8b). 

Rn ce cas, les contraintes sont égales à environ un tiers de celles qu'on a calculées ci-dessus en supposant que le revêtement 
est un anneau libre de se déplacer. On se sert par conséquent des équations suivantes si on croit que, soumis à des 
concentrations de contraintes, le revêtement se comportera comme une voûte encastrée: 

où Mo est le moment au point de concentration de la pression; M 1 , le moment en un point situé à un quart de circonférence sur 
la paroi du puits â partir du point de concentration de la pression; et où m = I/(AR 2 ), I étant le moment d'inertie de la section 
lu revêtement, A, l'aire de la coupe transversale et R, le rayon du centre de gravité. 

Plusieurs observations découlent des analyses qui précédent. En premier lieu, les contraintes les plus fortes sur un 
revêtement sont probablement issues des concentrations locales de la pression de la roche. Par conséquent, tout dispositif qui 
réduit ces charges concentrées entraîne des différences notables dans le comportement du revêtement. En plaçant par exemple 
un matériau qui se déforme facilement (bois, sable, ou peut-être une mousse de matière plastique) derrière un revêtement riq lue, 
on réduit toute concentration éventuelle. 

Si l'on compare les préconceptions habituelles et l'analyse, il est intéressant de se poser la question suivante: s'il y 
■ vait une forte contrainte résiduelle horizontale dans la direction N-S, les points du revêtement d'une excavation sout,rraine 
soumis à une concentration de pression seraient-ils eux aussi situés sur l'axe N-S? Les concentrations élevées de contraintes 
ce compression s'exerceront sur les points situés sur l'axe E-0; par conséquent, si aucun autre facteur n'entre en j,u, .c'est 
en ces points qu'aura d'abord lieu la rupture par compression, et par conséquent la dilatation de la roche. Ainsi les dunes 
de concentration de la pression de la roche situées sur l'axe 6-0 et non sur l'axe N-S, comme on pourrait le croire. 

En second lieu, il semblerait y avoir avantage à choisir pour le revêtement un matériau dont le module de déformation suit 
peu élevé par rapport à sa résistance; par exemple, le rapport du module de déformation â la résistance uniaxiale  à la compression 
lu béton est 1000 environ. Le rapport du module de déformation à la limite d'élasticité d'un acier doux de construction est 
àe 900, mais le rapport du module de déformation à la contrainte de rupture est d'environ 400. En plus ne ses autres aventajee 
pratiques et économiques, ce faible rapport du module de déformation de l'acier à sa résistance nous porte A recommander l'acier 
comme matériau de revêtement. 

Troisième remarque: si les pressions de la roche (cf. exemple cl-dessus) provoquent la rupture uu premier revêtement, un 
second revêtement de même épaisseur peut n'être soumis qu'a des contraintes très faibles. C'est le cas si la déformation de 
la rocne est assez importante pour mettre en jeu le rrottement interne total de la zone fracturée, la pression moyenne de la 
rocae étant réduite à son minimum. De plus, les concentrations initiales de la pression de la roche peuvent disparaître par 
suite de la rupture du premier revêtement. 

quatrième remarque: une méthode de soutènement du sol, telle le boulonnage des roches, a l'avantage d'être moins suasible 
aux inégalités de la pression de la cocue qui endommage les revêtements de construction. D'autre part, le boulonnage peut être 
impossible si la paroi rocheuse est fracturée et les fractures préexistantes dans le terrain peuvent avoir des effets destrura.if 
sur l'ancrage des boulons. 

Enfin, on constate l'importance de mettre du mortier derrière le revêtement après son installation; en efret, tout espace 
entre le revêtement et la roche donne lieu à des contraintes beaucoup plus fortes, que l'on calcule à l'aide des équations 3- 

7, plutôt qu'aux contraintes calculées à l'aide des équations 3-8. Cette règle s'applique aussi aux revêtements des tunnels 
ut des galeries où il est difficile d'empêcher la formation d'un espace vide au sommet. 

Etudions maintenant le cas d'un puits d'un diamètre de 26 pi. (7.95m), creusé uans un schiste faillé et de faible 
résistance (6). 	Le revêtement était le suivant: 10 po. (0.254m) de blocs creux en béton, à l'intérieur desquels on  crc  
18 po. (0.46m) de béton. On serra ce revêtement mixte avec du mortier. Des mesures prises A la face intérieure au  revètement 
révélèrent que les contraintes augmentèrent pendant cinq à huit mois et en général diminueront ensuite. Voici quelques-uas 
des contraintes de compression maximums: 

Profondeur 	 Contraintes tangentielles  

383 pi (116.8m) 	 2420 lb/po2  (16.7 MN/m 2 ) 

415 pi (126.6m) 	 920 lb/po. (6.35 MN/m 2 ) 

895 pi (273.0m) 	 710 lb/po. ( (4 .9 MN/m 2 ) 

On ne connaît malheureusement pas les caractéristiques de la roche. Supposons que la densité de la rOCne est  de lue 
lb/pi. (2560 Kg/m.) et que FI = 30.. A l'aide de l'équation 3-5(d), on calcule la pression moyenne ae la ruelle qui suait. 
une rupture: 

3/2 

	

p = 2 x 160 x 13 	(3 - 2) 	1380 lb/pi. 	9.6 lb/po. (0.066 MN/m2 ) 

	

0.577 (3-2) 	 3 

Calculons maintenant la contrainte du revêtement en béton quand ri  = 10.5 pi. (3.2m) et ru = 12.0 pi. (3.6m) en utilisent 
l'équation 3-7a. Supposons en premier lieu que po = p et donc p = o: 

SIG  = 9.6 (12 2  + 10.5.)/(12. - 10.5 2 ) = 72.2 lb/po. (0.5 MN/m.) 

Cette réponse est plus petite que les valeurs mesurées sur place. Si on suppose que pu p/2 = p, on oLtieht 	a 

utilisant l'équation 3-7(a): 

5 x 4.5 X 122  (3 x 12 2  + 10.5.)  
SIG  = 72.2/2 + 	 = 1631 lb/po. (11.25 MN/m.) 

(12. - 10.5 2 ) 2  

Ces calculs démontrent que les concentrations de pression varient probablement dans la roche. D, plus, la diminution des 

contraintes a probablement été amenée par le broyage des blocs creux derrière le béton, ce qU1 a ensuite entraîné une 
redistribution locale des concentrations de charges. 

La pression des terrains fragmentés sur les puits de section rectangulaire. 

ha pression de la roche sur le revétement est ftequemment causée par les effondrements locaux de la roche autour u'uh 

(23). L'effet de voÛte dans les terrains encaissants d'un puits rectangulaire n'est pas assez marqué pour supporter les 

brisés. La figdre 3-8(c) représente le schéma des ruptures locales qui se sont prouuites du pourtour de puits. 

La pression de la rocne produite par de telles ruptures locaies équivaut à la preSsiOn du sol produite par le coin le terre 

lui tend à glisser. Ainsi on se sert de l'équation 1-11 (4.) pour étudier la pression de la roche. La  hauteur de ces colus ae 

terre dépanu de l'épaisseur de la zone de roche ae faible résistance dans laquelle ils se sont produits. 

'après un relevé ueS ruptures de la roche au pourtour des puits, environ 'LLS ies pultS dont  les parois s'eriataf..nt saht 

cr,usés tans des roches telles que le schiste, le charhon ou la JtaLlIC (23). ha plu,  art des ruptures i-s plus qr. ■ Ves 

iurviennent dans des zones de failles, de klissements ou lans des zones altére  am. 	..•s plus, le nombre des rni, urr•s, 

non leur importance, augmente avec le volume de 	souterraine. 

1.1.1à.tS 

terrains  
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Fig. 3-9 Les différentes positions d'un puits. 
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Fig. 3-10 La distribution des contraintes entre deux excavations. 
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On a fait une autre constatation très importante: sur 127 puits d'une profondeur de 3,000 pi., 65% des ruptures eurent 
lieu à moins de 600 pi. de la surface. On voit que la gravité et les concentrations des contraintes ne sont pas des facteurs 
très importants dans l'analyse précédente. 

Les puits peu profonds creusés dans une roche très tendre réagissent selon les prédictions basées sur les effets 
gravitationnels. Pendant le creusage de ces puits, on peut utiliser de l'air comprimé pour exercer une pression de soutènement 
sur la surface du sol, ce qui diminue les contraintes de cisaillement et empêche la rupture. Toutefois, on utilise le plus 
souvent cette méthode quand l'eau souterraine augmente l'instabilité du sol ou risque de s'accumuler en trop grande quantité. 
Dans les deux cas, la profondeur à laquelle on peut utiliser la méthode de l'air comprimé est d'ailleurs limitée: guano le 
pression de l'air comprimé dépasse 20 lb/po. (0.138 MN/m 2 ), le coût de la main-d'oeuvre augmente parce qu'on a étaLli presque 
partout des règlements en vertu desquels les ouvriers ne doivent pas travailler plus de 8 heures par jour sous des pressions 
plus élevées. 

Les pressions des terrains visqueux  

Dans certaines formations rocheuses, la déformation à long terme de la rocne, causée par le creusage d.un puits, entiaIne 
des pressions dans la roche. Il s'agit d'une réaction de type visqueux, le taux de déformation de la roche diminuant en général 
avec le temps (Fig. 1-6f). Dans ces cas, il est bon de déterminer les caractéristiques déformation - temps par des mesures 
prises dans le terrain in situ autour d'un tunnel d'essai. Ensuite, il est possible d'extrapoler à partir de la déformation 
observée, la déformation qui se produira pendant l'existence du puits. 

Il faut supposer qu.à partir d'une certaine profondeur, la déformation est presque irrésistible. Il ne reste donc plus gu.à 
calculer la valeur des contraintes gui agiront sur le revétement selon les déformations prévues. Si on prévoit que ces 
contraintes deviendront excessives à brève échéance, on installe un revetement souple provisoire, jusqu.a ce que le taux de 
déformation soit assez petit pour que les contraintes qui s'exercent pendant l'existence du puits soient dans des limites 
déterminées. On étudiera plus longuement ce procédé dans la section consacrée aux tunnels. 

Les effets de l'emplacement du puits par rapport aux chantiers d.abattage 

L'emplacement d'un puits par rapport à un gisement est important du point de vue de la distribution des contraintes dans 
la roche. Considérons un gisement typique (Fig. 3-9a). Il faut que le puits soit situé à une certaine distance dans une 
direction loin du chantier d'abattage pour éviter les effets du puits sur le terrain voisin du chantier. Toutefois, on envisage 
souvent de choisir un emplacement contigu au chantier d.abattage dans le toit, le mur ou en travers du filon. 

Un puits creusé dans le toit (voir A, Fig. 3-9a et 3-9c) doit être situé è une distance considérable ue la zone d'exploitation 
pour que la répartition des contraintes autour du puits ne soit pas modifiée par l'abattage. De plus, à moins qu'on ait laissé 
un pilier dans le gisement, le puits creusé dans le toit doit Être assez éloigné de la zone d'exploitation pour ne pas subir 
les effets de l'affaissement (étudié au chapitre 5) ou de la présence d'une zone de roche effondrée (indiquée par la ligne 
discontinue à la figure 3-9c) autour des chantiers d'abattage. 

Les mêmes considérations s'appliquent à un puits vertical creusé dans le mur (Fig. 3-9a: emplacement c). Il n'est toutefois 
pas nécessaire que la distance entre le puits et le gisement soit aussi grande pour éviter 1.affaissement. 

Un puits qui traverse le filon est soumis à des contraintes accrues (Fig. 3-9a: emplacement B). D.nabitude, il est 
nécessaire de creuser un tel puits dans un pilier (Fig. 3-9b). Ce pilier est soumis à une concentration de la contrainte 
naturelle, qui à son tour se concentre autour du puits. Des contraintes tangentielles très élevées, s'exerçant sur la paroi 
rocheuse du puits, peuvent alors se manifester. Il peut étre difficile d'éviter l'affaissement des niveaux supérieurs du puits, 
à moins de laisser en face du puits un pilier de grandes dimensions sur toute la profondeur de la zone d'exploitation. 

LES CONTRAINTES AUTOUR DES GALERIES ET DES TUNNELS 

Terrain  élastique: On peut exprimer les contraintes autour des galeries dans un sol élastique idéal par les équations 3- 
2, qui s'appliquent au cas d'un trou dans un champ biaxial de contraintes (Fig. 3-10). La contrainte horizontale Sx est 
habituellement différente de la contrainte verticale Sz. Ce cas ressemble donc qualitativement à celui d'un puits situé dans 
un champ de contrainte résiduelle (Fig. 3-5). La répartition des contraintes et les modes possibles de rupture sont les sèmes 
dans les deux cas. 

Il existe souvent des actions réciproques entre les galeries et les bures, et entre les tunnels parallèles et entrecroisés. 

A la figure 3-10, deux tunnels parallèles A et B sont séparés par un pilier d'une largeur égale à 1.5 fois la largeur des 
tunnels dans un champ de contrainte oû la contrainte principale majeure est verticale. Les courbes SIC -tA et SIC-tB représentent 
les contraintes tangentielles dans les côtés de chaque tunnel considéré séparément. ,a courbe discontinue SIC-tAB représente 
le résultat de l'action conjuguée de ces contraintes. 

Dans ce cas idéal, même si la contrainte moyenne dans le pilier augmente un peu, les contraintes maximums aux parois des 
excavations ne changent pas d'une façon appréciable. Toute tendance au rajustement plastique modifie la courbe de l'action 
conjuguée des contraintes, tel qu'indiqué par le pointillé de la figure 3-10. Selon l'importance relative de ces différents 
effets, il existe un nombre infini de répartitions de contraintes dans de tels piliers. 

On note des actions réciproques beaucoup plus souvent lorsque les galeries et les travers-bancs s'entrecroisent que lorsque 
les excavations sont parallèles. Si un travers-banc doit couper une galerie de façon à former un T ou un croisement, le percement 
du travers-banc se fait dans une zone de concentration de contraintes causée par la galerie. Comme le percement du travers-banc 
entraIne lui-même des concentrations de contraintes, la zone du croisement est soumise à des effets multiples. 

Bien qu'on n'ait pas encore résolu le problème mathématique posé par ces concentrations des contraintes, on peut concevoir 
.lue, dans un champ de contrainte où la contrainte principale majeure est verticale, les concentrations des contraintes dans les 
côtés à l'intersection des excavations sont égales au carré des Concentrations de contrainte dans une seule excavation. Cette 
supposition est valable seulement pour un terrain idéalement élastique et est sujette aux modifications indiquées è la figure 
3-3. Quoi qu'il en soit, les côtés sont des zones où existent des contraintes beaucoup plus élevées que d'habitude et où la 
possibilité de rupture est la plus grande. (En plus de ces effets des contraintes, on tiendrait compte dans les calculs des 
facteurs relatifs à la résistance, par exemple, les faiblesses géologiques et la détérioration du terrain avec le temps). 

L'intersection d'un bure et d'une galerie entraîne elle aussi l'intersection de zones de concentrations des contraintes. 
On n'a pas encore trouvé la solution qui s.applique dans ce cas. Des études photo-élastiques indiquent que les concentrations 
des contraintes autour d'une telle galerie située dans un champ de gravité, ne sont pas plus intenses que dans une galerie 
considérée isolément (24). Toutefois, d'un point de vue pratique, A l'intersection d'une galerie et d'un puits ou d'un pure, 
toute faiblesse géologique dans le toit de la galerie peut facilement amener une rupture du terrain. 

Terrain non-idéal 

Considérons le cas d'une faille qui coupe un tunnel du point de vue de la distribution des contraintes (FIG. 3-11a). Un 

élément du terrain de la faille subirait normalement les contraintes représentées à la figure 3-11(o). La contrainte tangentielle 
SIG-t serait très grande et la contrainte radiale SIC-r, très petite. Le long du plan de la faille, la contrainte de cisaillement 
TAU est donc relativement grande et la contrainte normale SIG, relativement petite. 

A moins que la résistance de la brèche au frottement soit plus grande que la contrainte de cisaillement, un léger mouvement 
se produit le long de ce plan. ce mouvement provoque des contraintes ce traction secondaires, qui peuvent causer Déhoulement 
de la roche. On sait par expérience que le toit prend progressivement les formes indiquées à la figure 3-11(a) par les lignes 
discontinues. 

Considérons un autre cas: celui d'une faille parallèle à la paroi d'une galerie  (Fig. 3-12). Deux mécanismes sont 
importants. premièrement, les contraintes ont tendance à se concentrer dans la rocne entre la teille et la galerie d'une raçon 

semblanle  è  clle qui est décrite A la figure 3-4(a). La valeur moyenne de la contrainte tangentielle iIG-t est donc plus élevée 
lue la valeur hal'ituelle. 

Le second facteur qui peut influencer la stabilité du terrain e2r la distanc-  L eatee la r ill -mm ia paroi de la galerie. 
Si cette distance est petite par rapport à la hauteur L de cet élément de Loche, il peut se produite un ,  rupture qui résulte 
de l'instailité élastique du terrain soumis à des contraibtes moyennes plus basses itle les dantraintes nudssaires pour le 
aroyaje. 
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Fig. 3-11 Les conséquences de l'intersection d'une faille et du 

plafond d'une excavation. 

Fig. 3-12 La rupture possible par flambage de la paroi d'une excavation. 
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L'analyse de cette roche est semblable à l'analyse d'une colonne. Si les extrémités de la colonne sont articulées, c'est-
1-dire si les extrémités permettent la rotation, on utilise la formule d'Euler pour déterminer la contrainte limitt: 

r étant le rayon de giration de la section dans la direction où le flambage a lieu et 1, la distance entre les connexions 
articulées équivalentes. 

Pour une colonne dont les extrémités 
les points où se trouvent les connexions 
Jans ce cas, la longueur effective L est 

Pour une colonne qui n'est pas fixe, 
d'inflexion de la courbe élastique sont 
concerne la stabilité de la paroi de la 
élastique de cette roche seront situés; 
dans les calculs une longueur effective 
jusqu'au début du filet du platond.  

sont fixes, les points d'inflexion de la courbe élastique peuvent être considérés comme 
articulées d'une colonne articulée, puisque les moments en ces points sont égaux à zéro. 
égale à la moitié de la longueur réelle de la colonne. 

mais dont les extrémités sont carrées et empêchent ainsi toute rotation, les points 
situés entre les points d'inflexion considérés dans les deux cas précédents. In ne qui 
galerie (Fig. 3-12a), il est nécessaire de savoir où les points d'inflexion de la courbe 
ces points correspondent aux connexions articulées. A titre d'essai, on peut utildser 
L égale à 0.8 de la hauteur de la paroi, c'est-à-dire la hauteur à partir du plancner 

LE sOUTENEMEN? DES TERRAINS AUTOUR DES GALLERIES ET DES TUNNELS  

La  pression du terrain brisé 

Si le revêtement d'un tunnel est mis en place avant que la rupture de la roche en se produise et si le champ de contrainte 
se compose d'une contrainte verticale de compression et d'une contrainte horizontale de compression plus petite, seules des 
causes secondaires peuvent entraîner dans le revêtement des pressions verticales supérieures aux pressions horizontales. 
Dans un tel champ de contrainte la première chose qui se produit est la rupture des parois, qui exerce ainsi une pression 
latérale sur les parois. Des études sur modèles ont rendu manifeste ce phénomène (19, 20). On a également constaté ie tait 
sur le terrain. (21). 

Un pnénomène seconuaire se produit à la suite de la rupture des parois. En effet, le toit immédiat se déforme, ce qui nonne 
lieu à une pression verticale sur le revêtement. Un phénomène semblable se produit (c'est-à-dire que le toit s'affaisse) si 
le module de déformation du matériau diminue en fonction du temps et si des contraintes tangentielles élevées s'exercent en même 
temps dans les parois. D'autre part, il peut exister des pressions verticales en raison de la grande probabilité que la rocne 
se brise près du tunnel. Ainsi une certaine quantité de terre meuble peut s'introduire derrière le revêtement et agir dans une 
direction verticale en tant que poids mort. 

Dans les travaux de génie civil, on détermine les pressions de la roche sur les revêtements de tunnel aans un terrain 
fragmenté .aa utilisant les principes simples suivants. Les revêtements de tunnel doivent habituellement retenir la roche meuble 
qui s'accumule autour d'eux. (7). On utilise les valeurs de cnarge suivantes dans la construction des revêtements de tunnel. 
Ces valeurs ne s'appliquent pas aux roches dites visqueuses (voir chapitre 1). 

Aspect de la rocne 	 Hauteur de la roche meuble 

1. Massive 	 0 

2. En blocs 	 0 - 0.7 b 

3. Fragmentée 	 2b 

où b est la largeur de la galerie ou du tunnel. On a classifié la roche d'après les descriptions contenues dans le chapitre 
I. Plusieurs mesures confirment les règles formulées plus haut (8). 

L'ingénieur responsable des travaux doit déterminer un coefficient suffisant de sécurité du revêtement. Un coefficient se 
sécurité de 2 pour prévenir la rupture du revêtement suffit dans la plupart des cas. Ce nombre tient compte des distributions 
non-uniformes possibles uns charges. Il n'est pas nécessaire que le coefficient de sécurité soit très élevé, puisque les cnarges 

données plus haut sont les charges moyennes maximums qui s'exercent sur ce,-; roches. 

Considérons la disposition typique de la rocne meuble autour d'une galerie (Fig. 3-13a). on voit que la pression horizontale 
maximum s'exerçant sur la galerie dépend de la hauteur et de l'épaisseur de la zone de rocne fragmentée au pourtour du mur Cu 

soutènement. On peut utiliser l'équation 1-11(b) pour déterminer la pression limite. 

Exemple:  On creuse une galerie de 10 pieds (3.05m) de haut dans une roche en blocs. La hauteur de la zone de roche 
rragmentée située au-dessus des murs de soutènement est de 0.76. L'angle de frottement interne de la roche est se 45" 

sa densité est de 167 lb/pi. (2672 Kg/m.). L'équation 1-11(0) nous donne la pression horizontale maximum de la roche: 

Pa = rz/tan. (45 + FI/2) 

= 167 (10 + 0.7 x 10)/tan 2  67.5 = 487 lb/pi. (3.36 MN/m.) 

On obtient une valeur probablement plus juste de la pression horizontale de la roche sur le revêtement en analysant Perlact 

le voûte (voir chapitre 5) au pourtour de l'excavation. Dans l'analyse de l'exemple précédent, supposons que  l'épissent 

de la zone de roche meuble près des parois de la galerie est de 3 pieds (0.92m) et que le rapport k de la contrainte 

horizontale à la contrainte verticale est de 0.5. A l'aide de l'équation 5-3(b), on détermine la pression lattrare de la 

rocne: 

Ph 	bY( 1-4-kzts""* 21b)/( 2 tan 4, ) 

= 35157()-e-C4 5x17(tan45)2/3t,t 45)/)/(z tan  45). 250  pif.  

Les valeurs obtenues par ces deux méthodes sont du même ordre de grandeur. 

En considérant dans les deux cas que la roche meuble doit se comporter comme une masse granulaire, il serait plus juste 
d'utiliser la valeur approximative de 100 lb/pi. (1600 Kg/m.) pour la densité de la roche meuble. 

Dans la construction des revêtements, on néglige souvent le fait que les pressions de la rocne ne sont presque jamai, 

uniformes et ne s'appliquent pas sur les lignes centrales. Il est important de considérer ce fait, en particuli,i lorsqu'un 

utilise des cintres métalliques en forme de I ou de WF, parce que c,:s cintres sont conçus pour supporter des charges yeti-L:7,11es 

portant sur leurs lignes médianes (voir la flèche à la figure 3-13b). 

Des charges excentriques ou obliques soumettent ces cintres à des contraintes auxquelles ils ne peuvent résister, 
.tkre A des contraintes de cisaillement de torsion, à des contraintes de flexion localisées dans les alists et entin 	des 

.antisintes de flexion et de flambage dans l'ante (voir la flèche inclinée à la figure 3-13b). L'application des ch,ij,n 

tes cintres en WF entraîne donc l'écoulement et le flambage des ailes ainsi que le flambage de 	(Fig. 3-13b et 

On voit donc les avantages des cintres en bois, de section carrée, qui ont une résistance à la fle,lon ,t au cisailles te e..ysie 

selon leurs deux axes. 

Parfois, une pression uniforme peut être exercée sur le revêtement d'un tunnel dans un sol brisé, qui est dan, mm.  -ét,,  J  ue 

uontrainte tel qu'indiqué à la figure 3-7(c). Cependant, on ne peut se servir d'une telle analyse parce 	:,:t peu 

lue la contrainte naturelle soit égale dans les directions verticale et norizontale. 

Dans certains cas, le revêtement d'un tunnel de section circulaire est soumis à des pression. ,  cotte. „t L (. e ., 

Irilise alors les équations 3-7 qal s'appliquent à un puits de section circui-tre, ou les équations 3-8 si on a injecté du sorti. SI  

,,trière le revêtement. 

La déformation causée par les rocnes vis..ueuses  
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Fig. 3-13 Des cadres en acier qui supportent de la roche meuble autour 
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Fig. 3-14 Cas de tunnels dans la roche plastique et visqueuse (9, 10, 11). 
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Il est difficile de déterminer quel revêtement convient à une galerie creusée dans les roches tendres et visqueuses parce 
qu'on ne connait pas la réaction du terrain a l'excavation, avant l'installation du revêtement. 

Voici le compte-rendu d'une expérience qu'on a faite pour mesurer les pressions dans un schiste moux (9). Les connuits 
d'un haut barrage en terre devaient être creusés dans un schiste mou, qui a des joints et des miroirs de failles et dont 
la densité moyenne est de 118 lb/pi.. (1888 Kg/m.) seulement. On pratiqua Une galerie d'essai de 61/2 x 71/2 x 370 pi. (1.98 

x 2.29 x 112.85m) et on y installa de lourds cintres en bois. Des mesures prises au bout de la galerie, à 64 pieds (19.5as 
sous terre, révélèrent que les murs Schisteux de la galerie S'étaient refermés de 20 po. (0.51m). 

Afin de mesurer les pressions que la roche exercerait sur les futurs conduits du barrage, on installa dans la galerie 
un revêtement de dalles préfabriquées en béton maintenues par des entretoises et des vérins (Fig. 3-14a). La charge initisle 
appliquée sur les entretoises par les vérins était à peu près 1.3 fois le poids DAN  x z du terrain de recouvrement. On a 
déterminé les charges initiales et subséquentes appliquées sur les entretoises au moyen d'une jauge mécanique de déformation 
fixée sur les entretoises. La table suivante donne les mesures des pressions verticales et horizontales: 

Pv 	 Ph 

A la mise en place 	 1.26 GAM x z 	 1.32 GAM x z 

Après 1 an 	 1.05  GAIS  x z 	 1.34  DAM  x z 

on tire les conclusions suivantes de ces données. En premier lieu, la contrainte naturelle verticale au niveau de la 
galerie est probablement égale au poids du terrain de recouvrement. La contrainte naturelle horizontale est supérieure à 
la contrainte verticale, peut-etre parce que le terrain a conserve en partie l'état de contrainte causé par une coucne de 
glace épaisse de plusieurs milliers de pieds qui existait jadis, et par les sédiments rocheux qui existe maintenant. 

En deuxième lieu, le schiste peut être classifié comme une matière visqueuse puisque la pression verticale que subissaient 
les dalles est passée de 1.26 x  GAIS  x z à la mise en place à 1.05 GAM x z; seules les entretoises subirent une déformation 
élastique consécutive â la variation de la contrainte. 

En troisième lieu, on sait qu'un revêtement indéformable serait soumis â des pressions três élevées (c'est-à-dire 55 
lb/po. verticalement et 70 lb/po horizontalement), mais les données nécessaires pour construire un revêtement qui permettrait 
à la roche de se déformer sont insuffisantes. Il aurait été utile au mesurer les pressions résultantes pour plusieurs valeurs 
de déformation entre les parois et entre le toit et le plancher. 

D'autres études intéressantes ont porté sur une formation tertiaire de schiste et de lignite (10). La densité moyenne 
du terrain était de 105 lb/pi. (1680 KG/m.) et son module de déformation, de l'ordre de 3 x 10. lb/po.. (20700 MN/m.). On 
a pratiqué dans le terrain un cannel d'essai 1 d'un diamètre de 36 pieds (11.0m) et d'une longueur de 240 pieds (73.24 (Eij. 

3-14b), situé à 125 pieds (38.14 sous terre. • On a ensuite percé les tunnels A et B. 

On a divisé le tunnel eu plusieurs tronçons que l'on a soumis à des tests. Le revêtement du tronçon R était composé 
de nervures d'acier en forme de WF disposés à tous les trois pieds et d'un garnissage de bois. Au moyen d'une jauge ue 
déformation mécanique, on a déterminé les contraintes dans l'acier soumis aux pressions de la roche. Le revêtement ou tronçon 
C était composé de nervures métalliques entourés le 3 pi. (0.92m) de ciment. On inséra ensuite des transducteurs ue charges 
en acier dans des fentes longitudinales ménagées dans le oêton. La raideur ou tronçon R était estimée à environ 10 à 15 

pour cent de celle de la roule avant le creusage; la raideur du tronçon C était égale A 31/2 fois celle le la rocae avant 
le creusage. 

Pendant plus de deux ans, on a pris des mesures sur ces deux tronçons. Les pressions s'exerçant sur le tronçon a 

augmentèrent pendant les quatre premiers mois et demeurèrent constantes pendant les seize mois qui ont suivi. La valeur 

moyenne rue la pression verticale était de 1 tonne/pi.. (13.8 MN/m2 ) et celle de la pression horizontale, de 0.9 tonne/pi.. 
(12.42 MN/m.). 

On voit à la figure 3-14(c) les résultats obtenus A la suite des mesures prises dans le tronçon C. Le remblayage du 
barrage, qui a duré environ douze mois, a augmenté la pression des terrains de recouvrement de 6.6 tonnes/pi.. (91.8 MN/m.) 
à 7.9 tonnes/pi.. (109.0 MN/m 2 ). Après ce temps, les pressions sur le tronçon C devinrent stables: environ 3 tonnes/pi.. 
(41.4 MN/m 2 ). On perça alors le tunnel voisin A au-delà des tronçons d'essai. On enregistra une augmentation Immédiate 
de la pression verticale et ensuite une augmentation continue des pressions horizontale et verticale. Ces pressions n'étalent 
pas encore stabilisées lorsqu'on poursuivit le percement du second tunnel B au-delà des tronçons d'essai. Encore une rois, 
on nota immédiatement une augmentation de la pression verticale sur le tronçon n'essai C. On n'a pas obtenu ensuite d'autres 
mesures. 

On tire de ces données les conclusions suivantes. En premier lieu, la pression de la roche varie avec la raideur du 
revêtement. En effet, le revêtement relativement souple du tronçon R (moment d'inertie égal A environ 285 po../pied linéaire) 
(3.88 m./m) était soumis à une pression verticale de 1 tonne/pi.. (13.8 MN/m.) et à une pression horizontaie presque égale 
de 0.9 tonne/pi.. (12.42 MN/m.) alors que le revêtement relativement rigide du tronçon C (moment d'inertie égal à environ 
3400 po. ./pied linéaire) (4.62 m*/m) était soumis A une pression verticale de 3 tonnes/pi.. (41.4 MN/m.) et à une pression 
horizontale de 1.7 tonnes/pi.. (23.5 MN/m.). Dans ce dernier cas, la différence de pression est important.. 

En second lieu, si la pression des terrains sus-jacents augmente, la pression qui s'exerce sur un revêtement plus rialite 

que le terrain augmentera beaucoup plus que celle qui s'exerce sur le terrain lui-mame parce que celui-ci se déplace plus 
que le revêtement. Après le remblayage du barrage, qui a eu lieu entre le sixième mois et demi et le onzième mois et uemi, 
la pression des terrains de recouvrement a augmenté d'environ 1.3 tonne/pi.. (17.94 MN/m.). La pression verticale sur le 
revêtement a augmenté, comme prévu, d'une valeur disproportionnée, soit 1.9 tonne/pi.. (26.22 MN/m.). 

En troisième lieu, on peut construire le revêtement, même rigide, d'un tunnel unique en supposant une pression verticale 
de 3 tonnes/pi.. (41.4 MN/m.) et une pression horizontale de 1.7 tonne/pi.. (23.5 MN/m.), mais les pressions dont il taut 

tenir compte dans la construction des revêtements rigides de plusieurs tunnels Voisins sont beaucoup plus grandes. Les 
pressions accrues dans le pilier sont supérieures à la résistance à l'écoulement de la roche (Fig. 3-12). on dirait en 
mécanique des sols que la charge de préconsolidation est depassee probablement, ce qui amène une consolidation additionaella 

du schiste du pilier. Cependant, si le pilier soutient la cnarge de préconsolidation, il peut devenir stable de la même 
façon qu'un modèle Kelvin. 

En quatrième lieu, le creusage du tunnel A a entraIné une augmentation continue de la pression entre les dix-septaème 

et les vingt-sixième mois; au moment où on cessa de prendre des mesures, les pressions n'avaient pas atteint un état 
d'équilibre. La pression verticale limite exercée sur le revêtement rigide du tunnel est peut-être égale à la somme ue la 

pression du terrain de recouvr,ment et des pressions consécutives au remblayage. Mais cette pression verticale limite .st 

beaucoup plus importante si les contraintes dans le pilier causent la fragmentation de la roche de sorte qu'elle ne peut 

MeMe plus supporter la pression du terrain de recouvrement sans subir un écoulement plastique. La pression horraontale 
limite est fonction de la pression verticale limite, de la raideur du revêtement et des conditions d'écoulement dass le 

pilier. Il est donc trés  difficile de déterminer sa valeur. 

En cinquième lieu, si on avait recueilli les données fondamentales pression-déformation-temps, comme u,n,; le ,,as 

précédent, il aurait été possible de faire une analyse plus complète portant sur les divers types ue revêtement t,ue l'on 
„eut construire. 

Considérons maintenant le percement de deux tunnels d'un ulamécre de 51 pi. (15.55m) dans une tOrmatiOn de pierre 

calcaire, de grès et de Moniste, c'est-à-dire dans de la roche visqueuse (11). Le terrain de  recouvrement se composait ri' nus  

couche de roche épaisse de 175 pieds (53.4m) et d'une couche de sol épaisse de 130 pieds. (39.45m). On creusa c 	tunnels 

, a employant le procédé ries galeries d'avancement et des gradins. 

On a mesuré les changement, sorliontaux dh du diaDat.tre au moyed d'un ruban micrométrigu ,  a'invar. La Irae/. ,-ta(a) 

représente la courbe de la déformation en fonction du temps. On a posé des nervures métalliques relativement lélères en 
guise de soutènement provisoire. Il est improbable que ces nervures aient exercé sue contre-pression surrisanta potin 

influencer la déformation. Pal  COnSè ,1U,nt,  les Mesures de la léformation nOrlZunt,le données à la figure 1 - 14(a) Sonl. LeS 

mesures de la réaction du terra .a stuleA,nt au percement. 

Coma, nous l'avons déjà die, cea donbt,es déformation-temps 	l.S types de Mesures pl._ permettent de calculer les 

divers revtem.ntS. Dai, ce C. , ,  la  COUL ,,, des variations de la -.",atmttion en fonction nt logithme des temps (tait une 

ligne drOltc. 
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Fig.315 Le mécanisme possible du soutènement par des boulons d'ancrage, 

des filets métalliques et du gun,te. 
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En se basant sur la déformation du revntement en béton dans le tunnel, extrapolée pour les trente prochaines années, 
on a calculé que la contrainte de compression maximum serait de 1500 lb./po.., (10.35 MN/m.), mais on sait quelle n'atteindra 
probablement pas cette valeur maximum à cause de fluage du béton (11). 

Les boulons d.ancrage 

On utilise deux hypothèses pour expliquer leaction du boulonnage et pour calculer un système de boulons d.ancrage. Selon 
la première hypothèse, les boulons d'ancrage "pré-tendus. solidarisent les couches de rocne dans les formations stratifiées (Fig. 
3-15a), de sorte qu'une poutre à couches Superposées dune résistance supérieure à la résistance des couches individuelles est 
formée au-dessus des excavations. Selon la seconde hypothèse, les boulons d'ancrage maintiennent et renforcent la voûte naturelle 
qui tend A se former dans toute excavation creusée dans la roche. (Fig. 2-17a). Dans ce cas, la roche superficielle autour 
d'une excavation se sépare habituellement en blocs. Ceux-ci sont initialement solidaires. Si cette solidarité est maintenue, 
il se forme une voûte résistante en blocs de roche. Comme le toit d'une excavation dans la roche stratifiée se compose finalement 
d une série de blocs, la seconde hypothèse est 1.hypothèse la plus générale sur laquelle on peut fonder une théorie du calcui 
du boulonnage. En d'autres termes, la première hypothèse selon laquelle le boulonnage forme une poutre à couches superposées 
n'est valable que si les strates maintiennent leur continuitê; ces couches ne peuvent se comporter comme des poutres que s.ii 
existe des joints ou des fissures normales au plafond. Les calculs des boulons doivent être basés sur les charges maximums 
auxquelles les boulons pourraient ntre soumis. On a besoin seulement d'un petit coefficient de securité parce qu'il est peu 
probable que les charges atteignent cette valeur maximum. 

La plupart des masses rocheuses ont une résistance plus grande que celle des matériaux de soutènement tel le béton. 
Cependant, la résistance n'est pas mise en jeu en entier si le soutènement supporte les charges accrues causées par l'augmentation 
ees déformations de la roche avec le temps et par le creusage; cela est souvent le cas. Le boulonnage a l'avantage sur les 
autres méthodes de soutènement de ne pas ntre sensible à de telles déformations. Cependant, les déformations peuvent détruire 
L. capacité d'ancrage des boulons; dans ce cas, on peut poser d'autres boulons pour empncher ces déformations ou on peut cimenter 
les boulons pour leur donner une plus grande capacité d'ancrage (35). A ce point de vue, On rencontre plus souvent des proulémes 
de ce genre dans le cas des excavations souterraines près de la surface du sol parce qu.il  est très probable que le terrain 
autour de ces excavations soit relativement meuble avant le creusage. Des études ont montré que la porosité, qui est fonction 
de l'espacement et de l'ouverture des joints, est deux ou trois fois plus grande à la surface du sol qu.a quelques centaines 
de pieds dans le sol (36). 

Les conditions des contraintes naturelles empnchent quelquefois la masse rocheuse de se relacher ou de se détériorer. p. 

creusage d.un tunnel ou d'une galerie (c'est-à-dire des conditions de déformation unitaire plane) ne cause pas un cnangement 
de la déformation axiale, mais cause un changement é S.,de la déformation unitaire axiale. En supposant que la section est 
circulaire et en considérant un élément .  à la surface du plafond, on a 

A ea . (âSa - n (AS + AS,))/E = 0 

A S v = gr - S 6 = -Sv 

A S h = ( 3S h - S v ) Sh 	2Sh - S v 

= 	((2Sh - S v  ) - ( -S v  )) = 4s, (k - 1) 

oû sn et Sv sont les contraintes naturelles horizontale et verticale, SIG-r et SIS-t, les contraintes radiale et tangentielle 
sur l'élément après le creusage et où k est égal 5 Sh/Sv. Donc, si k<1,5 S 8  est négatif, et les blocs du plafond seront plus 
meubles, moins stables et devront ntre plus supportés. 

Des travaux expérimentaux ont confirmé l'hypothèse selon laquelle les boulons d'ancrage renforcent la voûte naturelle. On 
a soumis à des tests des poutres faites de blocs de roche comprenant des joints verticaux et horizontaux (27). On a ensuite 
mis les blocs dans une direction plus critique en orientant les joints a 45° par rapport à l•horizontale (Fig. 3-15b). On a 
posé verticalement dans la poutre des boulons en tension dans des dispositifs de serrage. Les extrémités des poutres étaient 
Libres de tourner ou de se contracter, mais non de se dilater. En variant 1.espacement s des boulons, on a trouvé que, lorsque 
le rapport s/m (m étant la largeur des blocs) était inférieur à 3, la poutre était stable et élastique jusqu'à la rupture. Des 
tests semblables et des études photo-élastiques, effectués sur des barres, ont donné les innmes résultats (12). Ces travaux ont 
montré que le rapport s/m d.un soutènement stable pourrait ntre augmenté jusqu.à 6 si on supportait la vo(lte de roche meuole 
iui tend à tomber entre les têtes des boulons (Fig. 3-15d) et Si on augmentait la tension des boulons. De plus, lorsque le 
rapport L/s était égal 5 2 ou plus grand, une zone de compression s'est formée perpendiculairement à la longueur des boulons 
(Fig. 3-15c). Lorsque ce rapport était égal 5 2, la largeur de cette zone était petite. Lorsque le rapport était égal à 3, 
la largeur de la zone était égale aux deux tiers 1 peu près de la longueur des boulons. 

Les masses rocheuses ne sont pas évidemment formées de blocs de roches de formes régulières. Il est possible d'ancrer un 
aoulon dans le même bloc que la plaque d.appui A l'anneau, ce qui n'est d'aucune utilitn. Si le boulonnage n'apporte pas un 
soutènement suffisant pour maintenir la stabilité, on doit varier l'espacement ou la longueur des boulons aiin d'assurer le 
soutènement de tels blocs anormaux. De plus, les boulons posés obliquement sont quelquefois utiles'pour l'ancrage dans la roche 
compétente et pour exercer des contraintes normales accrues; ils augmentent ainsi la résistance de frottement sur le plan de 
la faille. 

Comme la tension des boulons nécessite un bon ancrage et comme il est difficile d'obtenir un tel ancrage dans un terrain 
00 existent des contraintes de traction, il est ainsi clair qu'une zone de compression doit exister autour du boulon lorsqu'on 
utilise un ancrage aux extrémités. D.après les essais précédents, on est tenté de conclure que, pour que le boulonnage renforce 
L'action de la voûte résistante, le rapport Lis devrait peut-ntre être supérieur â 2 et certainement supérieur à 1, et que le 
rapport s/m (m étant la largeur des blocs entre les joints) devrait ntre inférieur à 4 environ, sauf si on installe un garnissage 
entre les têtes des boulons. Dans ces conditions, les boulons ont lié les blocs de roche en un anneau précontraint au-dessus 
le l'excavation (Fig. 3-15c) Il faut maintenant démontré cette hypothèse à l'aide de mesures prises à graadeur réelle. De plus, 
51 est probable que la longueur des boulons soit plus petite que la portée de l'excavation. 

De plus, pour former une voûte résistante, il est évident que la capacité d.ancrage des boulons doit être égale ou supérieure 
à la résistance de 1.acier, sinon on ne peut pas utiliser la capacité totale de l'acier. On a vu que la tenaion des boulons 
doit être aussi élevée que possible. En pratique, il est difficile de serrer les boulons jusqu'à une tensiun egale à plus ae 
506 de leur limite d'écoulement. Les recherches sur 1.action de renforcement des voûtes en blocs de rocne par les boulons ne 
sont pas suffisantes pour nous permettre d.apprécier l'importance des différents niveaux de tension du boulon. Par conséquent, 
11 n'y a 005 de raison maintenant de modifier le matériel actuel afin de porter la tension des boulons à la valeur idéale 
théorique. 

D'autre part, il semble avantageux de soumettre les boulons à une charge égale au poids de la roche. On empnche ainsi la 
transmission soudaine du poids de la roche sur les boulons, ce qui les soumettrait A des contraintes supérieures aux contraintes 
statiques dues A la meme charge et ce qui entrainerait la rupture des boulons. De plus, si tous les boulons étaient soumis à 
cette charge limite, on éviterait la possibilitê de la distribution inégale de la cnarge sur les boulons, distribution qui 
entraInorait la rupture d'un boulon, puis la rupture progressive des boulons voisins qui seraient surchargés, et éventuellement 
la rupture du dispositif de soutènement en entier-. 

Selon la théorie des calculs à la rupture, on pourrait calculer un boulon pour qu'il supporte la charge d'une zone de roche 
lui pourrait être suspendue au boulon et on pourrait donner un petit coefficient de sécurité à la limite d.écoulement ou 
/ 3istance limite du boulon selon la nature de l'excavation souterraine. Il semble donc avantageux de soumettre les boulons 
1 une tension égale A la charge d'écoulement. Cependant, il est normalement impossible d•atteindre cette tension. Lorsque les 
circonstances et les frais d'exploitation le permettent, ou utilise un vérin hydraulique, des coins ed acier et des colliers, 
q ui maintiennent la tension (cf. la technique de mise en tension après la mise en place dans les travaux n béton précontraint). 
ai on juge par expérience que les charges ne risquent probablement pas d'atteindre la valeur limir,, on peut modifier les calculs 
à La rupture. 

11 faut analyser la résistance de la membrane lorsque celle-ci est nécessaire pour retenir la roche meuble entre les têtes 
des boulons (Fig. 3-15d). La membrane peut être formée de boisage, de lattes de métal ou d'un filet me.•tallique. On détermine 
,es pressions verticales sur une telle membrane à l'aide de la théorie de 1.action de voûte (voir cnapitre 5). L'équation 5- 

3(a) qui s.applique dans ce cas prend la forme suivante: 

)/(2K tan tp) p, =  b'(1 -e-K tan ,p .2./b 
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Dans cette équation, la largeur b de la voûte est égale à l•espacement s entre les boulons. La hauteur z de la roche 
ébouleuse doit etre inférieure A s si les boulons maintiennent leurs tensions; FI doit etre supérieur à 45 0 ; K est aans ce cas 
inférieur à 0.33 (voir la discussion de l'équation précédente au chapitre 5). En portant ces valeurs dans l'équation 5-3(a), 
on tire l'expression suivante: 

< O. 727 ys 	 Eq, 3-10 

Pour simplifier le problème, on suppose que le filet s'affaisse dans une seule direction; la portion de voûte considérée 
(Fig. 3-15d) représente ce cas pour une distance suffisante pour qu'une analyse à deux dimensions soit valable. Afin de 
déterminer la force créée dans le filet par la pression pv de la roche meuble, on analyse la moitié du filet (Fig. 3-15e) de 
façon suivante: 

DA° 	Pv ( 8/2) Z  -. Pv (8/2) 2/ 2-Th = 0 

. •• T = pys 2A8 Eq. 3-11 

oû T est la force de traction par pied linéaire dans la membrane, s, l'espacement entre les boulons et h. l'affaissement probable 
de la membrane. 

On détermine la contrainte dans la membrane en divisant la force de traction T par la section par pied linéaire. Ou encore 
on calcule la section nécessaire de la membrane en divisant la force par la contrainte admissible. 

Exemple: Dans une roche dure d'une densité de 170 lb/pi. 3  (2720 Kg/m 3), on dispose des boulons à tous les quatre pieas 
(1.22m). On utilise un filet à chainons pour retenir la roche meuble entre les boulons. Déterminer la force de traction 
maximum probable qui s'exerce dans le filet. 

A l'aide de l'équation 3-10, on détermine la pression pv maximum probable de la roche meuble: 

pv = 0.727 x 170 x 4 = 495 lb/pi.' (23710 N/m 2 ) 

L'affaissement maximum probable du filet sur une distance ae 4 pieds (1.22E) est de 1 pied (0.305m). De l'équation 3-11, 
on tire donc la force de traction maximum: 

T = 495 x 4 2/(8 x 1) . 990 lb/pied linéaire (14454 N/m) 

Notons que la section d'un filet A chainons (fil métallique no 11) est de 0.068 po../pi (1.44 x 10 -4  m. /m) par pied linéaire. 
La contrainte maximum est donc égale à: 

990/0.068 	= 14,500 lb/po.' (100.0 MN/m 2 ) 

Cette contrainte est de beaucoup plus petite que la résistance à l'écoulement, qui est d'environ 100,000 lb/po.. (690.0 
MN/m 2). Elle est donc sûre, même lorsqu'il existe des concentrations localisées des contraintes. 

Il faut juger quelle devrait être la valeur de la contrainte admissible dans la membrane en sachant que, selon l'équation 
3-8, la pression de la roche sera égale ou inférieure à cette contrainte. La valeur de T qu'on a calculée est donc sûre; ces 
concentrations localisées de contraintes pourraient toutefois entra/ner des pressions plus élevées que la moyenne en certains 

endroits. Si on considère la contrainte admissible sur un filet d'acier comme étant égale A la contrainte d'écoulement, le 
coefficient de sécurité est grand, étant donné que l'équation 3-8 se rapporte à des conditions limites, que le filet répartit 

.assez également les charges et empeche les concentrations de charge, et que le coefficient de sécurité d'une telle contrainte 
admissible est d'au moins 1.25, conformément aux normes habituelles des fils métalliques. 

Le gunite: 

Afin d'améliorer le support fourni par les boulons d'ancrage et du filet (et dans certains cas afin d'empecher la 
• détérioration de la roche), on projette sur le filet et sur la surface de la roche une mince couche de gunite (d'environ 1 k.o. 
(0.0254m) d'épaisseur). Par expérience, on sait que cette couche de gunite est un revêtement extrêmement efficace, meme dans 
certains cas 00 l'on n'a pas posé de boulons et de filet. 

Considérons un élément d'une couche de gunite; une pression d'air pa s'exerce initialement sur ses deux faces (Fig. 3-15f). 
Si la couche est étanche, alors toute tendance à la formation de roche meuble nécessitera une dilatation de la roche, qui surd 
accompagnée d'une augmentation du volume des vides dans la masse rocheuse. A mesure que le volume des vides augmente, la pression 
de l'air dans les vides diminue, si ceux-ci n'ont pas accès à l'atmosphére. Par conséquent, un cOté du revetement en gunite 
est soumis à la pression pr de la roche et A la pression réduit de l'air pa., et l'autre ceté, A la pression atmosphérique Pa 
(fig. 3-15g). cette différence de pression est capable de supporter une pression modérée de roche. 

Exemple: L'exemple suivant nous donne une idée de l'action du gunite. Supposons que la porosité de la masse rocheuse est 
initialement de 3 pour cent, sa densité GAM, de 167 lb/pi. 3), la déformation unitaire A la rupture lors de la formation 
de roche meuble, de 1 pour cent et l'épaisseur de la zone de roche meuble, qui se forme à chaque stade, de 1 pied (0.305m). 
La dilatation DEL de la couche est donc: 

DEL = 1 x 0.01 	 0.01 pi. (0.305 x 10 -2  m) 

Il est alors possible de calculer la dilatation dV des vides qui doit accompagner la déformation de la roche pour produire 
les tranches de roche meuble: 

dV = 0.01 x 1 x 1 	 = 0.01  pi. 3  (2.84 x 10-4  m) 

A l'aide de dV, on calcule le volume initial v,, le volume final V, et la pression d'air réduite P2: 

V,  =  0.03 	 = 0.03 pi. 3 (8.52 x 10-4  m3 ) 

donc 	 V, = 0.01 x 0.03 	 = 0.04 pi. 3  (11.36 x 10-4  m 3 ) 

P, = P,V,/V, 

donc 	 • Pa. = 14.7 x 0.03/0.04 	= 11.0 lb/po.' (75900 N/m2 ) 

ou bien, d'après la figure 3-15g: 

donc. 	 Pr + Pa. = (167/144) + 11.0 	= 12.2 lb/po.. (84180 N/m 2 ) 

Pa 	 = 14.7 lb/po.' (101430 N/m 2 ) 

La pression stabilisatrice est donc supérieure à la pression s'exerçant sur la couche de gunite. 

D'une autre façon, 

Pr 

Pa - Pa. = 14.7 - 12.2 

Le coefficient de sécurité est donc 

' 

 

Fa = 2.5/1.2 

= 1.2 lb/po.. (8280 N/m 2 ) 

= 2.5 lb/po.' (17250 N/m2 ) 

= 2.1 
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Les équations démontrent que la pression atmosphérique s'exerçant vers le haut est plus grande que la somme de la 
pression d'air réduite et de la pression de la roche, qui agissent vers le bas. En d.autres termes, la différence de pression 
d.air est deux fois plus grande que le poids de la roche meuble gui a causé cette différence. Tant que le revêtement ,n 
gunite reste étanche à l'air, la situation semble stable. . 

L'effet de l'eau souterraine sur un terrain faible ou mou. 

Dans les travaux de construction, il est probablement aussi fréquent de percer des tunnels dans le sol qUe dans la rocne. 
Deux facteurs peuvent alors entralner 1.instabilité du sol. Premièrement, si la résistance du sol est trop faible pour supporter 
Les contraintes de cisaillement causées par la différence entre les contraintes principales (Fig. 3-3), ce qui entraIne une 
rupture par écoulement ou par effondrement. Si on peut alors poser un revêtement le plus près possible du front d.avancement 
(où les concentrations de contraintes ne sont pas encore maximums), le terrain qui, à la fin, subit une rupture sera supporté. 
Mais il reste qu.une partie du front d.avancement n'est pas soutenue et tend I s'effondrer. 

En plus des méthodes de percement par terrassements successifs, on utilise un procédé comportant l'usage de 
pour le soutènement du terrain. La pression de l'air comprimé agit comme une contre-pression dans le tunnel et 
la différence entre les contraintes principales ou contraintes de cisaillement (voir l'action de pi à la xigure 
diminution est suffisante, la rupture du terrain ne se produit pas. De plus, la résistance du terrain augmente 
contrainte normale s'exerçant sur la surface oû s'amorce la rupture augmente. 

Exemple: On perce dans un sol tendre de section circulaire d'un diamètre de 10 pieds. (3.05m). Sa ligne 
58 pieds (17.69m) de profondeur. La densité du terrain est de 105 lb/pi.. (1680 Kg/m.) et son coefficient 
0.5. Déterminer la diminution de la contrainte de cisaillement dans les parois lorsqu'on utilise de 1.air 
pression de 10 lb/po. 2  (0.069 MN/m.). 

La contrainte naturelle verticale s'exerçant à la ligne centrale du tunnel est: 

Sv = 58 x 105/144 	= 42.3 lb/po.. (0.29 MN/m.) 

De l'équation 2-13, on tire la contrainte naturelle horizontale: 

Sh = 42.3 1 (2-1) 	 = 42.3 lb/po.. (0.29 MN/ma) 

De l'équation 2-10(b), on tire alors la contrainte tangentielle superficielle maximum dans le sol: 

SIG-t = 2 x 42.3 	 = 84.6 lb/po. 2  (0.58 MN/m.) 

Si aucune pression radiale ou aucune contrainte ne s'exerce sur ce sol superficiel, la contrainte maximum de cisaillement 
est: 

TAU = 84.6/2 	 42.3 lb/po. 2  (0.29 MN/m 2 ) 

Lorsqu'on utilise de l'air comprimé à une pression de 10 lb/po.. (0.069 MN/m.), on calcule la contrainte tangentielle 
superficielle A l'aide de l'équation 2-7(b): 

SIG-t = 2 x 42.3 - 10 = 74.6 lb/po. 2  (0.51 MN/m2) 
et 61G-r = 10 lb/po.. (0.069 MN/m.) 

La contrainte maximum de cisaillement est donc: 
TAU-m = 1/2 (74.6 - 10) = 32.3 lb/po.. (0.22 MN/m2 ) 

Deuxièmement, le terrain est instable lorsqu'on perce un tunnel dans le sol sous le niveau de la nappe aquifère. Le tunnel 
se comporte comme un système de drainage et l'eau s'écoule vers le front d'avancement (Fig. 3-16). Les forces engendrées par 
l'infiltration de l'eau (voir chapitre 6) augmentent les contraintes de cisaillement dans le sol du front d'avancement du tunnel. 
Notons , itte la pression de l'eau d'infiltration s'exerce peu importe la quantité d'eau qui s'écoule. En d'autres termes, dans 
un sol compact, même s'il n'y a pas d'écoulement apparent, lorsqu'on creuse sous le niveau de la nappe aquifère, l'eau s'écoule 
.t la pression de l'eau d'infiltration s'exerce. 

si l'eau s'écoule en grande quantité et si le gradient hydraulique est assez grand, l'eau bouillonne et entraIne des 
articules de sol. Outre les méthodes de contrôle telles la congélation du terrain et l'injection de ciment Portland, l'usage 
Je l'air comprimé est un procédé courant pour contrôler 1.eau souterraine dans un tunnel. Si la pression de l'air comprimé est 
élale  A la hauteur d'eau, l'eau ne s'écoule pas; si elle est inférieure à la hauteur hydrostatique, l'écoulement se fait en moins 
grande quantité. Pour les grands tunnels, ce procédé pose un problème parce que la nauteur d'eau varie du plancher à la couronne 
de l'excavation, tandis que la pression de l'air comprimé doit être égale en tous points. Le problème se complique lorsqu'on 
doit limiter la pression de l'air comprimé pour éviter le soulèvement et l'éclatement du terrain sus-jacent. 

Exemple: On perce sous une rivière dans un sol tendre un tunnel d'un diamètre de 12 pieds. (3.66m). L'épaisseur minimum 
du terrain qui recouvre le tunnel est de 15 pieds (4.58m); sa densité globale est de 112.4 lb/pi.. (1798 Kg/ma) et sa densité 
sous l'eau est de 50 lb/pi.. (800 Kg/m.) La profondeur maximum de l'eau au-dessus du tunnel est également â 31 pieds (9.46m). 
Calculer la pression de l'air comprimé nécessaire pour stabiliser les murs et empêcher l'eau de s'écouler dans le tunnel. 

La pression nécessaire pour empêcner  l'eau de s'écouler à la couronne est: 

Pa = 31 x 62.4/144 	 = 13.4 lb/po.. (0.092 (MN/m 2 ) 

La pression nécessaire pour empêcher l'eau de s'écouler au plancher est: 

Pa 	43 x 62.4/144 	 = 18.6 lb/po.. (0.128 MN/m.) 

Si on utilise une pression de 18.6 lb./po.' (0.128 MN/m.), il y aurait une pression d'eau de 13.4 lb/po.. (0.092 MN/m.), 
qui supposerait à la pression de l'air et au poids du sol. On a alors: 

P = 15 x 50/144 	 = 5.2 lb/po.. (0.037 MN/m.) 

Ainsi la somme des pressions du sol et de l'eau à la couronne est égale à 18.6 lb/po. 2  (0.128 MN/m.). Pour une pression 
d'air égale à 18.6 lb/po.. (0.128 MN/m.), si l'épaisseur du terrain qui recouvre le tunnel diminue, si la uensité du sol 
diminue ou si le niveau de l'eau diminue, le tunnel peut éclater sous la pression de l'air cOmprimé, et la rivière peut 
s'introduire dans le tunnel. Dans ces circonstances, on pourrait utiliser une pression d'air plus faible même si cela 
permettrait théoriquement à une certaine quantité d'eau de s'écouler sur le plancher du tunnel. Ou bien on peut percer le 
tunnel en deux gradins afin de diminuer la différence de niveau entre le plancher et le plafond dans le front d'abattage. 
Ou enfin on utilise une autre méthode de soutènement du terrain, telle la congélation. 

Les tunnels A haute pression. 

Dans certains travaux, on doit raire écouler de l'eau a de hautes pressions. Considérons le revêtement d'un tunnel de section 
circulaire percé dans la roche. (fig. 3-17). Le revêtement est soumis à la pression interne Pw de l'eau qui provoque la réaction 
Fr de la rocne. On doit déterminer l'épaisseur minimum du revêtement pour que celui-ci et la roche résistent A la pression ue 
l'eau. Dans les calculs du revêtement, on doit aussi tenir compte de la situation suivante: lorsque le tunnel est vide et que 
Peau derrière le revêtement exerce une pression hydrostatique sur le revêtement, celui-ci a tendance à ilamber. 

11 faut en premier lieu déterminer la réaction Pr de la rocne. La figure 3-17(b) représente un cas relativement simple. 
irm réalité, un intervalle d'air, formé à la suite de la contraction du béton qu'on a coulé entre le revêtement en acier et la 
roche, entoure ce revêtement. Un anneau de roche fissurée (c'est-à-dire de roche qui ne peut résister à des contraintes de 
traction) entoure proLanlement l'anneau de béton. La rocne qui entoure l'anneau de roche fissurée résiste peut-être aux 
contraintes de traction. Selon la toimule relative au cylindre à paroi mince, la contrainte dans le revêtement peut être exprimée 
dar: 

es  = (pw - p r ) a/t s 	 Eq. 3-12 

oû pw est la pression de l'eau, a, le rayon intérieur du revêtement en acier et ts, l'épaisseur du revêtement en acier. Si on 
néglige la contrainte rauiale dans l'acier, la déformation radiale de l'acier est: 

5, . Usa/E s 	a2 (pw -pr )/E s t 5 	 Eq.3-13 

Conulte l'on suppose que 1, résistance de l'anneau de i.éton à 1, traction est huile, cet anneau ne résiste pas à une contrainte 
tangentielle. La dérormation radiale de l'anneaa de téton est donc fonction de la contrainte radiale ,ui varie entre pr et pr., 

étant la pression ue contact à la surrace de séparation du bétot et de la roche. On suppose que le contrainte radiale moyenne 
,st (dr 	pi .)/2.  05 a alnsi 
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Fig.  3-17  Le revêtement d'un tunnel à haute pression. 
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où rs est le rayon extérieur du revétement en acier et rc, le rayon extérieur de l'anneau de béton. Alors, la déformation radiale 
causée par la compression du béton s'exprime par: 

d‘ r  .urts/Ec . (13,+Pr ')tc/( 2Ec) = pr (1+r s/ratc/(2Ec) 

où tc est l'épaisseur moyenne du béton, Ec, le module de déformation du béton et SIG-r, la contrainte radiale moyenne qu'on 
suppose égale à. (pr + pr.)/2. 

A la suite d'un dynamitage ou du travail du terrain, il peut se former un anneau de roche fracturée qui ne résiste pas aux 
contraintes de traction. La déformation radiale DEL"-r de cet anneau est causée seulement par les contraintes de compression 
de la roche comme pour le béton. On suppose que la contrainte radiale moyenne dans cette roche est égale à (Pr. + pr.)/2, où 
pr. est la pression de contact à la surface de séparation de la roche fracturée d'épaisseur tf et de la roche non remaniée. 
Alors, 

, 11= artf/Ef  =  (p'r  + p.; )td (2E 4) e p'r  (1+ rd rf)t,/ (2E 4) 

où 51 est le module de déformation de la roche fissurée et rf, le rayon extérieur de l'anneau de roche fissurée. De plus, on 
a 

p.. (r s/rc)(11-r c/r f)ye(2Ef) 

A l'aide de la formule relative à la déformation d'un cylindre à paroi épaisse, on calcule l'accroissement DEL"-r de déformation 
de la roche non-remaniée sous l'action de la pression hydrostatique: 

ar -œt)rfiEr = 	+P )rfiEr 

où SIG-r et SIG-t sont les contraintes à la surface intérieure du cylindre (les contraintes de compression étant positives), 
où Er est le module de déformation de la roche non-remaniée et MU, son coefficient de Poisson. Alors, 

8 . 1!  r pr(r s/rd(rdr f)( 1 + )r f/Er  

1 r r s (1 u)/Er 

 dr  = g 1-dOr  1- 8; +6''r. 

pwa 2/(E 5 td=g+pr(a 2/(E s t.)+(1+r 5/rdtd2E s +(r 5/r 5 ) (1 +rdrf)tf/ZEf + r s(1+11)/E r ) 

Pw62/(E std -g ' Pr/A 

Pr = Apwa2/(E 6 t 6) -Ag 	 Eq. 3-14 

où g est l'intervalle d'air entre le revetement métallique et le béton, et A représente la somme de coefficients de pr. 

On peut juger de l'importance relative des divers facteurs en utilisant des quantités typiques. Posons a = 10 pi. = 120 
po. (3.05m), ts = 0.5 po. (0.013m), g = 0.02 po. (6.1 x 10-3  m), rc = 126 po. (3.2m), rf = 156 po. (3.96m), pw = 500 pi. x 
62.4/144 = 216 lb/po.. (1.49 MN/m.), Ef = 4 x 10 6  lb/po.. (27600 MN/m.), Er = 6 x 10 6  lb/po.. (41400 MN/m.), Es = 3 x 10 7  11,/po.. 
(20700 MN/m.) et MU = 0.2. On a alors 

1/16 = 	120. 	+ (1 + 120.5/126)6  + 120.5 	(1 + 126/156)36 	120.5 x (1 + 0.2)  

0.5 x 3 x 10 7 	2 x 2 x 10 6 	126 	2 x 4 x 10 6 	6 x 10 6  

= 0.960 x 10 -3  + 0.003 x 10-3  + 0.008 x 10-3  + 0.024 x 10-3 

 = 0.995 x 10-3  

donc pr = 216 x 0.960 x 10-3  - 	0.02  

0.995 x 10-3 	0.995 x 10-3  

208 - 20 = 188 lb/po.. (1.3 MN/m.) 

De l'équation 3-12, on tire 

SIG-s = (216 - 188)120/0.5 	6720 lb/po.. (46.4 MN/m.) 

D'après ce qui précède, on voit que l'influence du béton (tc et Ec) et de l'anneau de roche fissurée est très petite. Comme 
il est difficile de déterminer le module de déformation Er et le coefficient de Poisson MU de la roche, on utilise une valeur 
s'Ore pour tenir compte des effets du béton et de l'anneau de roche fissurée, et aussi du coefficient de Poisson dans le facteur 
(1 + MU). On a ainsi 

2 	r 
0/Ac 	+ 

E sts  Er  

it rs étant approximativement égal à a, on a 

Aa2pw  
+A.g u 

t s 	w E.ts 	
) 

1  	Esg 
s 	ts 	1+  ts ) 	a+ tsE s/Er  

u 	1_  

Era 
comme la valeur attribuée è g est approximative, on considère que ts Es /Er est une quantité négligeable qui n.affecte pas autant 
la précision que la seconde décimale de g. 
On a alors 

Eq. 3-15 as  pw  (1 - 	1  ) 	+ E s  da 

1+ 
E st s 	te 

E ra 
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Dans l'exemple précédent, si on utilise Er = 4 x 10 6  lb/p0. 2  (27600 MN/m2) pour tenir compte de l'action du béton et de la 
roche fissurée ainsi que du coefficient de Poisson, on a alors: 

SIG-s = 1550 + 5000 = 6550 lb/po. 2  (45.2 MN/m2 ) 

Notons que la contrainte maximum dans le revêtement métallique s'exerce lorsque la roche n'est pas soutenue; elle est donnée 
par 

SIC-s = 216 x 120/0.5 = 51,800 lb/po. 2  (357.4 MN/m2 ) 

Cette contrainte est plus petite que la contrainte de rupture, mais elle est plus grande que la contrainte d'écoulement. Par 
prudence, la contrainte limite doit etre inférieure A la limite d'écoulement. 

D'après l'exemple précédent, on voit que la roche aurait supporté à peu près 97 pour cent de la pression de l'eau s'il n'y 
avait pas eu d'intervalle d'air entre la roche et le revêtement. Selon certains travaux de recherche, la roche a supporté en 
certains cas jusqu..1 97 pour cent de la pression de l'eau (13), alors qu'en d'autres cas, elle n'a supporté que 20 pour cent 
de la pression de l'eau (14). 

Il est plus difficile d'analyser un revêtement métallique soumis A des pressions externes qui se produisent, par exemple, 
lorsqu'on coule du béton autour du revêtement ou lorsque, le tunnel étant vidé de l'eau interne, une pression hydrostatique 
s'exerce dans la roche. La rupture se produit par flambage et la pression critique qui entra/ne le flambage est fonction de 
la grandeur de l'intervalle d'air qui existe entre le revêtement métallique et l'anneau de béton. L'analyse est difficile parce 
qu'il faut déterminer de façon approximative la grandeur de l'intervalle d'air et que la pression hydrostatique dans le sol à 
l'extérieur du revêtement est inconnue. 

On utilise plusieurs méthodes pour empêcher le flambage du revêtement sous des pressions externes. D'abord, on coule avec 
grand soin le béton. Après que le revêtement a subi la pression interne maximum et qu'il a causé une compression permanente 
dans le matériau qui l'entoure, on coule de nouveau du béton. Autour du tunnel, on peut installer un système de drainage pour 
éliminer la pression hydrostatique externe. On peut aussi souder au revêtement des cales en acier qui augmentent beaucoup la 
résistance au flambage. Cependant, toutes ces mesures fond évidemment monter le prix du revetement. 
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PROBLEMES 

1. on creuse un puits d'un diamètre de 20 pi. (6.1m) et d'une profondeur de 1000 pi. (305m) dans de la pierre calcaire schisteuse 
(résistance à la compression uniaxiale . 12 kips/po.. (82.2 MN/m.) et nombre de Poisson = 4). On pose immédiatement un 
revAtement de béton de 18 po. (0.46m) d'épaisseur. Avec le temps, le module efrectif de déformation de la roche a varié 
de 10,000 kips/po.. (6.9 x 10. MN/m.) à 6,000 kips/po.. (41.4 x 10. MN/m.). Le béton a une résistance à la compression 
uniaxiale de 3000 lb/po.. (20.7 MN/m.). Qu'arrivera-t-il au revAtement en béton (en supposant qu'il a été posé après la 
déformation initiale) lors de la détente de la roche? 

2. a) 	calculer la distribution de la pression dans le sol à côté d'un puits carré de 10 pi. (3.054 de côté, d'une protonaeur 
de 100 pi. (30.5 15 ), creusé dans un terrain mou dont les propriétés sont les suivantes: FI 	40., densité à sec 	120 lb./pl.. 
(1920 Kg/m.), poids spécifique des grains 	2.65, le coefficient de la pression latérale du sol au repos = 0.5 et le niveau 
de la nappe aquifère à 20 pi. (6.1m) sous la surface du sol. 

b) 	Comment la distribution de la pression sera-t-elle modifiée qualitativement si, A 50 pi. (15.25m) de profondeur, une 
paroi du puits, sur une hauteur de 10 pi. (3.05m), se déplace vers l'intérieur? 

C) Pour creuser le puits, on a enfoncé initialement des palplanches jusqu'à une profondeur de 80 pi. (24.4m). La rocne 
de fond se trouve à 100 pi. (30.54. Examiner la situation lorsque la creusage a atteint une profondeur de 70 pi. (21.354 
en traçant un réseau d'écoulement autour du fond du puits. Supposer que les palplanches sont imperméables. Se produira-
t-il une "boulance"? Si tel est le cas, à quelle profondeur sous l'excavation rencontre-on les effets de la "boulance"? 

3. a) 	Qu'est-ce que la "poussée active des terres", la "poussée passive des terres" et la "poussée statique des terres": 

b) 	Pour quels matériaux peut-on donner à ces termes une expression analytique? Ecrire les équations. 

4. Une zone de roche meuble s'est formée autour d'un puits (Fig. 3-7) A cause des effets résiduels du dynamitage et de la 
détérioration du ciment du joint résultant du relachement de la contrainte de confinement après ie creusage. La locne brisée 
doit subi.r une déformation unitaire majeure principale de 1% pour que la résistance au cisaillement soit maximum; l'angle 
de frottement interne est 45.; la densité de la roche brisée est de 144 lb/pi.. (2304 Kg/m.) et le diamètre primitii  au  
puits (distance jusqu'à la paroi rocheuse) est de 16 pi. (4.88m). On a posé lut revêtement en béton de 12 po. (0.3856 )  
d'épaisseur avant la formation de la zone meuble. Le béton a une résistance à la compression uniaxiable de 4008 lb/po.. 
(27.6 MN/m.), un module de déformation de 4 x 10. lb/po.. (27.6 x 10. MN/m.) et un rapport de eoisson de 0.20. celculer 
Las contraintes de compression maximum et minimum dans le revêtement en béton en supposant que la moitié de la pression 
moyenne s'exerce sous la forme de charges concentrées. 

à. On creuse à une profondeur de 2,000 pi. (610 m) tut tunnel de section elliptique, d'une hauteur maximum de 16 pi. (4.88m) 
et d'une largeur maximum de 8 pi. (2.44m). La densité du terrain de recouvrement est 170 lb/pi.. (2720 Kg/m.); E = 3 x 10. 
lb/po. 2  (20.7 x 10. MN/,.) et MU = 0.25. On suppose qu'il n'existe pas de contraintes tectoniques. 

a) Avec les facteurs de concentration de contrainte, calculer la contrainte à la surface de la roche au sommet du tunnel, 
et tracer sur un diagramme de Mohr les trois cercles de contraintes dans les plans radial, tangentiel et horizontal. 

b) Répéter (a) pour un point à la paroi du tunnel à la moitié de la hauteur. 

U. On perce dans le même terrain qu'au problème n. 5 un tunnel carré de 12 pi. (3.66m) de côté. Le rayon des filets ces coins 
est 2 pi. (0.61m) 

a) Calculer la contrainte à la surface de la roche au sommet du tunnel et tracer sur un diagramme de Mohr les trois cercles 
de contrainte dans les plans radial, tangentiel et horizontal. 

b) Répéter (a) pour un point à la paroi du tunnel à la moitié de la hauteur. 

c) Calculer les contraintes maximums A la surface de la rocne en un coin du tunnel. 

7 	Une faille est parallèle A la paroi d'une excavation souterraine haute de 50 pi. (15.25m) et large de 50 pi. (15.25m). ,a 

surface de faille est située A 6 pi. (1.83m) de la paroi de l'excavation. Le module de déformation ae la roche est 1 x lu° 
lb/po..(6.9 x 10.  1N152 ). La contrainte verticale moyenne à la paroi est de 10 kip/po.. (69 MN/m.). La résistance à _ta 
compression uniaxiale de la roche est de 12 xip/po.. (82.8 MN/m.). Calculer le coefficient de sécurité 

a) 	pour une rupture par compression; (b) dans le cas de l'instanilité d'Euler. 

8. On perce une galerie 10 pi. x 10 pi. (3.05m x 3.05m) dans une roche en blocs, forte et élastique, d'une densité de 165 lo/pi. , 

 (2440 Kg/m.). On pose des cintres en sapin dont les lignes centrales sont A 3 pi. (0.915m) u'intervalle et on installe un 
garnissage derrière eux. On considère les contraintes suivantes pour les cintres en sapin: 840 lb/po.. (5.80 MN/m.) en 
flexion, 70 lb/po.. (0.48 MN/m.) en cisaillement longitudinal, 600 lb/po.. (4.14 MN/m.) en compression parallèlement au grain 
avec L/d < 10, 0.274E/(L/d). (1.894 E/(L/d). N/m 2 ) en compression parallèlement au grain avec L/d > 10, 300 lb/po.. (2.07 
MN/m.) en compression perpendiculairement au grain. Le module de déformation est 1.1 x 10 6  lb/po.. (7590 MN/m.). Détermreer 
les dimensions des pièces de bois servant de cintres et de garnissage en utilisant des charges de rocnes sûres, mais en 
sacnant que les valeurs des contraintes normales calculées comprennent des coefficients de sécureté à la rupture égaux environ 
A 4. 

t. on a trouvé que le plancher et le toit d'un trunnel d'essai de 10 pi. x 20 pi. (3.05 m x 6.1m) ne se sont presque pas 
refermés, mais que les parois se sont déplacés vers l'intérieur de sorte que le changement en largeur de l'excavation 
s'exprime par: DEL-h = 0.06 log t, où DEL-h est le changement de la dimension horizontale en pouces et t, le temps en jours. 

a) Calculer les dimensions d'un revétement en béton Que  3000 lb/po.. (20.7 MN/m.), E = 3 x 10. lb/po.. (20.7 x 10 ,  oN/m.) 
sans armature, d'une épaisseur maximum de 12 po. (0.3054 dans le cas d'une excavation carrée pour et déterminer quand il 
devrait étre posé pour qu'il dure pendant 20 ans. 

b) Calculer les dimensions d'un revêtement en acier de section WF  (c'est-à-dire déterminer la section WF et 1.,spacement) 
que l'on installera dans une excavation de section circulaire 24 heures après le creusage et qui devra durer penuant 40 

10. On doit calculer un système de boulons pour le toit d'un tunnel routier large de 16 pi. (4.88m) et haut de 8 pi. (2.8489. 
L'espacement des joints dans la roche du toit varie entre 2 (0.61m) et 10 pieds (3.05m); l'espacement moyen est enviaun ae 

pi. (2.44m). Utiliser des boulons d'une grande résistance à la traction, d'une résistance minimum à l'écoulement ae 80 

kip/po.. (414 MN/m.) et d'une résistance minimum à la rupture de 100 kip/po.. (690 MN/m.). 

a) Déterminer la profondeur de la zone probable de tension dans le toit à la ligne centrale du tunnel routier ,n uappuuunt 

que la contrainte naturelle est seulement due à la gravité. 

b) Déterminer la longueur maximum des boulons et l'espacement qui conviendrait dans ce cas. 

a) 	Déterminer la longueur minimum des boulons et l'espacement qui convienarait dans ce cas. 

d) comparer les pieds linéaires de boulons par pieds carrés se  toit dans b) et c) et choisir les nouions 	uluu 

économiques. 

e) Déceiminer le diamètre du boulon nécessaire pour que le polit  d'écoulement ne paisse être uépassé. 
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f) 	Déterminer le diamètre du fil métallique d'un filet que l'on utilisera dans le système de boulons, si la distance entre 
les lignes contrales des fils sont 4 po. x 4 po. (0.10m x 0.10m). 

11. On doit percer un tunnel d'égout d'un diamètre de 10 pi. (3.054 en utilisant de l'air comprimé Aune profondeur de 60 pi. 
(18.3m) (au-dessus de la couronne) dans un sol tendre dont la résistance a la compression uniaxiale est de 60 lb/po. 2  (0.414 
MN/m 2 ). La contrainte naturelle est due seulement à la gravité. Le rapport de Poisson est 0.4 et la densité totale du sol 
est égale à 100 lb/pi." (1600 Kg/m 3 ). 

a) A l'aide des concentrations théoriques des contraintes élastiques, déterminer la pression de l'air comprimé nécessaire 
pour empêcher la rupture. Utiliser un coefficient de sécurité de 1. Supposer que la loi de la contrainte maximum de 
cisaillement régit le comportement du sol A la rupture. 

b) Déterminer la hauteur de la colonne d'eau nécessaire qui s'opposera A cette pression d.air et déterminer alors le niveau 
minimum de l'eau souterraine pour que cette pression d'air puisse être utilisée. 

12. La hauteur de l'eau souterraine au-dessus de la couronne d.un tunnel de 20 pi. (6.1m) de diamètre est égale A 50 pi. (15.255). 
Quelle serait la différence de pression d'air entre la couronne et le plancher si on utilisait de l'air comprimé pour empecner 
l'écoulement de l'eau, au front d'avancement. 

13. On doit percer un tunnel A haute pression d'eau de 16 pi. (4.884 de diamètre dans une roche qui a une vitesse sismique Op 
de 16000 pl./sec. (4880 m/sec.) La hauteur hydrostatique maximum dans le tunnel est de 1000 pi. (3054. 

a) Déterminer l'épaisseur du revêtement en acier nécessaire s'il n'existe pas d'intervalle entre l'acier et le béton. 
La contrainte admissible dans l'acier est de 18 kip/po. 2  (124.2 ME/m2) (on utilise Cp pour déterminer le module de déformation 
de la roche). 

b) Déterminer l'épaisseur du revêtement en acier nécessaire s'il existe un intervalle de 0.04 po. (1 x 10 -3  m) entre l'acier 
et le béton. 

c) Déterminer l'épaisseur de revêtement en acier nécessaire en supposant que la roche n'est pas supportée et que la 
contrainte dans l'acier est de 40 kip/po. 2  (276 MN/m2 ). 

14. On perce une galerie de 10 pi. x 10 pi. (3.05m x 3.05m) dans un sol faible ou tendre et on la garnit de cintres coulissants. 
L'angle de frottement interne de la roche est 37 0  et la cohésion est de 20 lb/p0. 2  (0.138 MN/m2). La résistance moyenne 
maximum du système de cintres coulissants est de 10 lb/po." (0.069 MN/m2 ). La contrainte gravitationnelle verticale est 
de 180 lb/po." (1.24 MN/m2 ). 

a) En supposant que la contrainte horizontale dans le sol est aussi de 180 lb/go." (1.24 MN/m 2), calculer la distance 
radiale jusqu'au terrain élastique à l'extérieur de l'anneau de roche plastique. 

b) Si la contrainte horizontale dans le sol est en fait seulement de 80 lb/po." (0.55 14N/m 2), est-ce que la zone plastique 
à côté de la galerie est plus grande ou plus petite que celle qui a été calculée en (a). Essayer de calculer la distance 
radiale minimum jusqu'à la zone élastique près de la galerie. 

C) 	Si la contrainte naturelle horizontale est de 80 lb/po. 2 , (0.55 MN/m 2), est-ce que la zone plastique A la couronne est 
plus grande ou plus petite que celle qui a été calculée en (a). Essayer de calculer la distance radiale maximum jusqu'à 
la zone élastique à la couronne. (Résoudre (b) et (c) en utilisant la méthode des éléments finis.) 

15. Un poste de concassage a une largeur de 30 pi. (0.915m), un toit semi-circulaire et une hauteur maximum de 45 pi. (13.72m). 
On installe trois extensomètres de sondage longs de 50 pi. (15.25m) (ces extensomètres sont des tiges qui sont ancrées au  
fond du trou et qui flottent librement dans le 'collier" du trou de sorte que la dilatation axiale de la roche le long uu 

trou est mesurée par le mouvement de la tige par rapport au "collier"): l'un sur la ligne centrale verticalement jusqu'au 
toit et les deux autres horizontalement chacun dans les parois nord et sud au niveau de la flèche. On a creusé le toit au 
temps O. On a installé les extensomètres après 10 heures. Le poste était terminé après 112 heures. On a resserré les 
boulons d'ancrage dans le plafond et les murs à la 318e heure. 
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a) 

b) 

C) 

d) 

Tracer les graphes déplacement-temps, vitesse-temps et accélération-temps. 

Est-ce que la roche autour du poste est stable? 

Est-ce que vous conseilleriez l'enlèvement des extensomètres à ce moment-ci? 

Dans le cas d'un autre poste, conseilleriez-vous d'installer différemment les extensomètres? 



4-1 

CHAPITRE 4 

LES PILIERS 

INIRODUCTION 

Les piliers peuvent être définis comme des roéhes placées entre deux ou plusieurs excavations souterraines. Les termes 
"hauteur", "épaisseur" et "largeur" Sent réservés à la dimension normale au plan des travaux ou des excavations. Dans ce plan, 
la "longeur"  du pilier est la plus grande dimension et la "largeur" est la plus petite dimension. 

Nous devons considérer trois aspects reliés à la mécanique des piliers. Premièrement, il faut déterminer la charge exercée 
sur le pilier. Deuxièmement, nous devons estimer la résistance du pilier en tenant compte des différents modes de rupture. 
Ainsi, il est possible de déterminer le coefficient de sécurité et de juger s'il est suffisant« Le troisième aspect qu'il taut 
examiner est la réaction du plafond (ou toit) et du plancher aux contraintes dans les piliers. 

LES REPARTITIONS DES CONTRAINIES 

Quand un pilier est chargé, il faut tenir compte à la fois de la charge totale et de la répartition des contraintes qui en 
résulte. Considérons d'abord le deuxième élément. 

Ceux excavations, côté à côté, créent un pilier de largeur 13 (Fig. 4-1a). Quand les deux excavations sont passablement 
rapprochées, la contrainte dans le pilier peut étre considérée comme étant le résultat de l'action réciproque des concentrations 
des contraintes de cnaque excavation. Par conséquent, la contrainte tangentielle maximum sur la surface des excavations (c'est-
à-dire, sur la surface du pilier) est probablement plus grande que celle qui s'appliquerait A une seule excavation. Dans la 
plupart des cas, l'augmentation moyenne de la contrainte axiale dans le pilier s'accroît plus que la contrainte maximum (Fig. 
4-1a). 

fait, il est probable que la répartition des contraintes dans la plupart des piliers soit différente de la répartition 
élastique théorique (Fig. 4-1b). La relaxation ou la fracture partielle résultant des explosions ou du dégagement de la rocne 
auperficielle du confine:nent produit une zone ordinairement d'une épaisseur de 2 pieds (0.61 m)  à 6 pieds (1.83 m) soumise à 
une faible contrainte. Ainsi, la concentration maximum des contraintes est déplacée vers l'intérieur du pilier. Ces analyses 
d'élasticité fournissent quand même de précieuses indications. 

Les résultats des tests photo-élastiques sur des modèles en gélatine sont représentés aux figures 4-1(c), 4-1(d) et 4-1(e) 
(3). En plus, la figure 4-1(c) montre la répartition des contraintes axiales à mi-sauteur et au huitième de la sauteur à partir 
du plancher. 

A mi-hauteur, la contrainte axiale est sensiblement plus grande au centre qu'au bord du pilier. Au huitième (1/8 ) de la 
sauteur, la contrainte axiale est plus grande vers le bord du pilier. 

La figure 4-1(c) montre le tracé de la contrainte transversale pour une section d'un huitième (1/8e) de la profondeur à 
partir de l'axe. Cette courbe démontre.qu'il existe une compression horizontale aux bouts et une tension horizontale dans ia 
zone interméaiaire. La tension au milieu de ces piliers présente un certain intérêt puisque le fendage vertical constitue l'un 
des modes communs de rupture. 

La figure 4-1(d) représente l'effet produit quand le piller possède une couche tendre à la ligne du toit (3). Il résulte 
principalement de cette géologie qu'une tension transversale est créée dans le haut du pilier. On peut visualiser que la tendance 

de la couche tendre à être exprimée cause cette tension additionnelle. En plus, la présence d'une couche tendre au haut du 
pilier contribue à augmenter la concentration de la contrainte compressive dans le bas du pilier vers le bord. 

Analysons ce qui se produit lorsqu'il y a une couche tendre dans le pilier à mi-hauteur (3) (Fig. 4-1e). Le résultat 
principal se manifeste par des tensions relativement élevées créées à mi-hauteur. Encore, cette action peut représenter le 
résultat de la tendance à exprimer la couche tendre. Ce concept est appuyé par les travaux expérimentaux faits sur des jetées 
en brique et a prouvé que l'action de serrage sur le mortier crée une tension dans les briques et que cette tension croit en 
fonction de l'épaisseur du mortier (13). 

Afin d'illustrer l'effet de la largeur d du pilier sur la contrainte superficielle reliée à la largeur de l'excavation 0, nous 
pouvons considérer, par exemple, le cas de cinq excavations dans un champ de contraintes uniaxiales (Fig. 4-1f). Désignons par 
xSz la contrainte axiale maximum dans le pilier, où Sz est définie comme la contrainte uniaxiale naturelle du sol dans lequel 
les excavations son faites). Ce graphique montre ensuite la variation du facteur k de concentration des contraintes en fonction 
de 0/13 (1). De même, nous pouvons voir qu'en même temps que le rapport 0/B augmente (ce qui se traduit par la diminution de 
la largeur du pilier), l'action réciproque des excavations devient plus importante et le facteur k de concentration des 
contraintes augmente. 

Considérons le cas bi-dimensionnel lorsque 0/B est égal à 4 et que le nombre d'excavations varie (1) (Fig. 4-19). pans un 
champ de contraintes naturelles uniaxiales, le facteur maximum de concentration des contraintes est égal â 3 pour une seule 
excavation. Quand le nombre d'excavations augmente, on observe que le facteur maximum, k, de concentration des contraintes 
augmente jusqu'à 5 pour cinq excavations, mais tend à être asymptotique A cette valeur. 

La figure 4-1(h) donne les résultats d'un concept simple pour un cas tridimensionnel (1). Il est admis que les piliers 
soutiennent tout le terrain sus-jacent tributaire de leur emplacement, ce qui est l'équivalent d'une charge SzAt, où At est la 
surface tributaire d'un pilier. L'équation suivante représente la contrainte moyenne dans le pilier: 
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uans laquelle Ap est la surface du pilier Ao, l'aire tributaire d'extraction. Le graphique de cette figure montre ensuite la 
relation entre SIG-p/Sz, où SIG-p est la contrainte Moyenne du pilier, Sz, la contrainte naturelle uniaxiale et R, le rapport 
d'extraction dans la zone d'exploitation minie_re-. Pour un grand nombre de chambres, AD/At = R, et il s'ensuit que: 

/S = 1/(l - R) 
P 

De ces équations, il est possible de calculer que, pour une récupération de 50 pour cent, la contrainte Mayenne du pilier 
serait deux foie la contrainte originale due au terrain sus-jacent; pour une récupération de 75 pour cent, la contrainte du 
pilier serait 4Sz; et quanu la récupération de 100 pour cent est approchée, la contrainte de pilier moyenne tendrait vers 
l'infini. C. simple concept néglige, bien sûr, l'effet des caractéristiques de déformation du plafond ou toit, qui résultent 
de l'opération minière. 

Exemple. Un plan d'exploitation de chambres et de piliers renferme des chambres d'une largeur de 28 pi. (0.54m) et 
des piliers de 55 pj. x 130 pi. (16.8m x 39.7m). La contrainte verticale naturelle est de 3000 lb/po.. (20.7MN/m.). calculer 
le pourcentage de récupération et la contrainte moyenne dans le pilier en supposant que la contrainte verticale est repartie 
sans qu'elle ne voûte sur les piliers: 

J5S_±_28) (130 • 28) - 55 x 130  
R = 	 = 0.454 = 45.4 pour cent 

(55 + 28) (130 + 28) 

SIG-p = d000/0-0.454) 	549 5  lb/po.. (37.9 MN/m.) 

On procède normalement aux opérations minieres là où le penuage est entre 0 et 90 degrés. Certains travaux de recherche 
ont été entrepris aiin de détermin,r la répartition des contraintes dans les piliers dans les gisements inclinés (15). On peut 

voir les résultats oe ces tiavaux pour un pilier avec 'WB = 1, Sv/Sn  = 2, et un filon incliné à 60 degrés. (Fig. 4-2). ees 

contours de la fieui,• 4-_(a) relient lea points qui ont une  contrainte de cisaillement maximum égale. 

Considérons la varidtian des contraintes princi,dies en travers du pilier pour la section A - A (Fig. 4-20 ) dans le pas (15). 

Eg.4-2 
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FIG. 4-1 - Distribution des contraintes dans les piliers. 
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FIG. LI-T? 	Eistribution des contraintes dans les piliers 

situés dans des filons inclinés (15). 
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De très grandes contraintes compressives et de cisaillement apparaissent au niveau du plancher, du cété de l'amont-pendage du 
pilier. 

La figure 4-2(c) représente les contraintes principales en travers du pilier pour la section B-B au centre. La contrainte 
normale axiale moyenne est approximativement égale à la contrainte naturelle du terrain de recouvrement. 

Par 1.observation des différents cas décrits dans ce travail expérimental, il fut possible d.obtenir les courbes représentées 
à la figure 4-3 (15). Les contraintes moyennes de cisaillement sur les plans xy qui agissent dans le haut du pilier sont 
exprimées ici comme des multiples de la contrainte verticale naturelle GAM x z due â la gravité. Nous pouvons voir la variation 
de cette contrainte moyenne de cisaillement en fonction de 1.angle de pendage pour deux cas de géométrie du pilier. 

Pour un champ de contrainte où Sv/Sh = 2 et pour des angles d'inclinaison compris entre 0 et 30 degrés, on a suggéré que 
pour des fins pratiques il devrait être possible de calculer ces contraintes moyennes de cisaillement dans les piliers en 
considérant 1.angle égal à 0 degré (15). Pour les angles d'inclinaison entre 60 et 90 degrés, nous supposons Pangle 
d'inclinaison égal à 90 degrés. Pour les angles d'inclinaison entre 30 et 60 degrés, on peut considérer que les contraintes 
moyennes de cisaillement varient linéairement,entre ces deux cas extrêmes. Les lignes en pointillé - de la figure 4-3 représentent 
cette suggestion. Ce genre d'orientation s'avère utile pour des fins pratiques. 

Des observations d'exploitations miniéres indiquent que les piliers dans les chantiers d'abattage inclinés subissent une 
rupture d'une maniére différente de ceux dans des' chantiers d'abattage horizontaux ou verticaux. On -a proposé de changer la 
forme de ces piliers afin de les rendre plus s#ables. Cette suggestion a mené à une étude photoêlastique portant sur des modèles 
de piliers dans des chantiers d'abbatage inclinés où le cOté de l'aval-pendage du.pilier est vertical et où le coté de l'amont-
pendage est normal aux murs (15). Les dimensions appropriées des piliers furent sélectionnées afin que le pourcentage 
d'extraction soit le même que dans la série de tests portant sur des piliers de forme rectangulaire. De cette façon, il existe 
une base commune qui permet de comparer les contraintes dans les piliers de forme particulière à celle qui existent dans un 
pilier de forme conventionnelle ayant les cOtés normaux aux murs. 

Les isochromatiques ou contours des contraintes maximums égales de cisaillement sont représentés à la figure 4-4a comme des 
multiples de la contrainte verticale naturelle GAM x  Z. On a trouvé que les contraintes de cisaillement et les contraintes de 
compression sont plus grandes aux coins supérieurs du pilier. 

Considérons la variation des contraintes principales en travers du pilier pour la section A - A dans le naut du pilier (Fig. 
4-4b). La contrainte 'de compression maximum agit sur le cOté de l'aval-pendage. 

Enfin, si 1 .. -0n considère la variation des contraintes principales en travers du pilier â mi-hauteur (Fig. 4-4c), il est clair 
que les .contraintes de compression y sont Pilas petites qu'au niveau du toit. 

• 
Ces données expérimentales indiquèrent que la répartition des contraintes dans le pilier de forme spéciale est un peu plus 

favorable que dans le pilier A forme rectangulaire. D'autre part, à cause de la réduction de la section transversale A la partie 
supérieure du pilier, les concentrations des contraintes sont 50 pour cent plus grandes que celles qui existent dans le pilier 
rectangulaire. 

On fit des tests afin de déterminer quelles charges suffiraient pour faire écrouler ces piliers constitués de matériel-type. 
Les résultats de ces tests indiquèrent que la limite de chargement des deux genres de piliers était â peu prés pareille. Ils 
indiquèrent aussi qu'une rupture avait toujours lieu dans la partie supérieure des piliers de forme spéciale. 

De ces travaux, on peut conclure qu'un pilier de forme spéciale a peut-etre un léger avantage - sans doute très peu - 
sur les piliers de forme rectangulaire. En outre, il est probable que la seule forme possible du pilier soit celle où - conne 
dans les modèles précédents - la proportion de la largeur A la hauteur est relativement grande, de sorte que la partie 
supérieure du pilier ne soit pas trop petite pour la stabilité. 

CHARGEMENT  DES PILIERS DANS LES ZONES MINIERES LONGUES ET PROFONDES  

Examinons d'une façon plus détaillée la théorie de la surface tributaire telle qu'exprimée par les équations 4-1 et 4-2 pour 
les cas particuliers des zones minières longues (Fig. 4-5). Une zone minière longue est significative puisqu'on peut faire une 
analyse de déformation unitaire plane ou une analyse â deux dimensions. 

La théorie de la surface tributaire suppose que chaque pilier est cnargé par la contrainte normale So agissant sur la surface 
du mur tributaire de ce pilier. Dans le cas d'une zone minière longue, la contrainte est la suivante: 

51G-p = So(Bo + B) / B 

Bo étant la largeur moyenne des excavations adjacentes et B, la largeur du pilier. Dans le cas d'une série de chambres et de 
piliers d'égales dimensions, le rapport d'extraction s'exprime comme suit: 

R = Ao/AT = (N + 1) Bol ( (N + 1)Bo + NB . ) 

où As est la surface totale du mur adjacent aux excavations ou aux chambres, AT, la surface totale du mur adjacent à la zone 
d'exploitation et N, le nombre de piliers. 

De ces deux équations, on tire 

SIG-p / So = Bo /B + 1 
. 	. 

R - 	N .  
+1 

1 - R N + 1 

Lorsque 	 N 

	

SIG-p/ So 	1/ (1-R) 

Voilé comment fut obtenue l'équation 4-2. 

Cependant, quand N = 1, l'équation 4-2 donne une réponse qui ne s'accorde Pas avec la théorie de la surface tributaire. 
C'est pourquoi, il est préférable d'exprimer la théorie de la surface tributaire comme suit: 

0 	(1-11)(1+1/N) 	
Eq. 4-3 = 	  

a /S =da/S .1. 1 
P 0 	p0 

La théorie de l'aire tributaire s'aPplique . en certaines circonstances. Cependant, elle n'est pas satisfaisante puisqu'elle 
ne tient pas compte des propriétés géométriques telles que la portée ou la largeur de la zone minière par rapport à sa protondeur 
pour les sièges d'exploitation norizontaux, la hauteur des piliers, leur largeur et leur situation â l'intérieur de la zone 
minière. De plus, certaines propriétés géologiques telles que la nature de la contrainte naturelle actuelle (en particulier, 
la grandeur de la composante parallèle A la largeur de la zone d'exploitation minière) et le module de déformation de la roche 
du 111cr relatif à celui des roches du mur ne sont pas inclues. 

L'évaluation de la déviation nette statiquement indéterminée des parois constitue une solution plus satisfaisante; cette 
déviation résulte de l'exploitation minière; 'Cette déviation'nette aux piliers constitue une mesure de l'augmentation des 
contraintes danS le pilier qui résulte de l'exploitation minière. Les composantes de la déviation de la paroi peuvent .être 
considérées comme étant formées du déplacement vers.l.interieur dû A l'excavation du terrain (ce qui est l'équivalent d'une 
contrainte appliquée vers l'intérieur sur les parois),, du déplacement inverse -qui résulte de la pression moyenne de la paroi 
causée par l'augmentation de la contrainte du pilier, la relaxation qui résulte du relachement des cOtés des piliers et enfin 
de la pénétration locale des piliers qui résulte de la concentration de la pression moyenne aux parois. 

et 
Eq. 4-4 

Afin d'établir une expression du déplacement des parois résultant d'une excavation, commençons avec le déplacement d'un point 
autour d'un trou circulaire dans une plaque, déplacement dû à l'application d'une contrainte uniaxiale (16): 
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FIG. 4-3 - Contrainte de cisaillement moyenne dans les piliers 
situés dans des veines inclinées (15). 
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FIG. 4-4 - Distribution des contraintes dans des piliers de forme 
traptzoidale dans des chantiers d'abattage inclinés (15). 
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vr =  déplacement radial 

5
°
r 

[(I+ aZir 2)+(1+43. 2/1• 2 -a4/r4) coa 28)-1.1((1-aZir 2).(1-a4/r4 ) cos 2q 
2E 

v-TET = déplacement tangentiel 

, „ 
= [(1+ Za 2/r 2 + a4/r4) sin 2 8 -11(1-2aVr't a'ir".) sin 2 01 

2E 

où 	So = la contrainte naturelle normale à la zone minière 
(dans ce cas, verticale). 

r = la distance radiale au point. 

a = rayon du trou. 

TEl = l'angle de la verticale au point. 

E = module d'élasticité du milieu. 

• MU = le coefficient de Poisson. 

Ces équations servent à obtenir l'expression du déplacement vertical DEL 8. la circonférence d'un trou 

6 =  V cos 0 + y sin 0 . 3 S a cos 0/E. 0 	 o  

Les équations suivantes s'appliquent au déplacement au pourtour d'un trou circulaire dans une plaque soumise à une contrainte 
naturelle biaxiale (16): 

y r  = id(S.1:St)(1-Fa?/r a)+(S.-S1)(1.1.4a2/T. 2  -a4/r4)cos 28i 

--e.1(8.+Sr.)(1-a2/r2)-(S.:-Sr)(1-a4/r4)cos 201 
ZE 

• : ve = 	 -.E (S.-S r)(1+25 2/r 2 + 54/54 ) sin 201 

-11(5,5-4(1-2a2/r21.e/r4) sin 201 
2E 

St étant égal à la contrainte naturelle normale agissant perpendiculairement à  So. Le déplacement vertical d'un point sur la 
circonférence pour TEl = 0 et So = 0 devient égal d: 

f3= -sta/E 

Le déplacement d'un trou circulaire dé à l'excavation du matériel sur lequel agit une contrainte biaxiale dans le trou peut 
s'obtenir de la façon suivante: 

b o + b e  

be  b-be  
• 

60  = 

DEL-o étant égal au déplacement a la circonférence d'un trou avant la création de celui-ci et dé à la contrainte naturelle 
préexistante et DEL-e, au déplacement de la circonférence du trou causée par l'excavation. Donc le déplacement provoqué par 
l'excavation s'exprime comme- suit: 

• 
• . 	DEL-e = ( 2soa - sta (1 - MU) ) /E 

Nous avons démontré que l'équation du déplacement de la bordure d'un trou elliptique dans une plaque résultant de l'excavation 
du trou ressemble beaucoup à celle d'un trou circulaire (TET = 0) (17,18): 

DEL-e = ( 2Soa -Stb  (1- MU) ) /E 

où a est le demi-axe majeur de l'ellipse et b, le demi-axe mineur de l'ellipse. Cette équation peut servir d'approximation pour 
une zone d'exploitation longue et étroite et ou la modifie, si nécessaire, en se basant sur la solution plus complête pour un 
trou circulaire. 

Pour l'instant, dans le cas d'une zone d'exploitation particulière (Fig. 4-6), nous pouvons nous servir des équations de 
la contrainte plane en considérant 	= L/2, h = H/L = H/2,e et St / So = k. On a ainsi 	 • 

DEL-e =  moi ( 2-kh (1- MU) ) /E 

où L est la portée ou la largeur de l'excavation minière et H, la hauteur des piliers. 

Si l'excavation d'une zone d•exploitation est incomplète, c'est-à-dire s'il reste des piliers, la traction interne sur les 
parois ou la contrainte équivalente aune excavation aura une valeur moyenne normale aux parois de: 

Si = So Ao  /AI = RSoi. 

où Ao la surface du mur adjacent aux chambres ou chantiers d'abattage creusés. 

AT = la surface totale du mur adjacent a la zone minière y compris Ao et la surface totale des piliers. 

Le déplacement qui résulte des excavations devient ainsi: ' . 

DEL-e = So .Ê (  2E - kh (1 - MU) ) /E 

La tendance des parois à se déplacer (DEL-a) à cause des excavations accroit la contrainte dans les piliers. Ceci implique 
que les parois subiront une contre-pression moyenne augmentée sp venant des piliers. Le déplacement dé à cette contre-pression 
est l'inverse du déplacement de l'excavation et on peut l'exprimer ainsi: DEL' = 25p /E. Comme Sp .11e13/(30 +B) quand ils 
s'agit d'une série de chambres et de piliers de meules aimensions, 1.équation pour un grand nombre de piliérs peut etre exprimée 
comme suit: • 

b' = 2Aap .e(1-R)/E 

,2uand il n'y a que quelques piliers,  'nous n'avons qu'A' Modirier l'équation 4-3: ' 
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bIG. 4-5 	Une zone d'exploitation minière longue. 
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FIG. 4-6 - Coupe verticale d'une zone d'exploitation minière 
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.EIG. 4-7 	Prédiction de la charge du pilier par la théorie des 
surfaces tributaires et par l'hypothèse de la zone 

d'exploitation minière Lrofonde. 
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• 5 =  

Four calculer les déplacements, on se sert toujours de la mi-hauteur des piliers comme origine. La relaxation ou le 
déplacement du pilier après que ses cotés ont &te relâchés par l'excavation des chambres ou des chantiers s'exprime comme suit: 

rpS/2Ep 

FuiSqUe la concentration Sp de la contre-pression se manifeste surtout aux piliers, la pénétration locale des piliers dans 
les parois cause une pénétration locale qui dépasse le déplacement inverse général DEL'. On peut ainsi utiliser la solution 
suivante gui existe dans le cas de la pénétration relative d'une pression uniforme sur le bord d'une plaque semi-indéfinie limitée 
par un plan (19): 

• 
 6  = 2e  1(B+ 2x1)142x2- 	13)4 (2x2- B)1n(-2 '2-]8]).1. e?3(1- 11)  nE 	 2xl 	 B -2x 	nE 

où 	SIG = la pression  uniforme sur le bord de la plaque 
. _ 	 . 

B = largeur de la zone chargée 

)( 	distance mesurée de L'axe .de la charge, .dans. la zone chargée 

x, =  distance mesurée de l'axe de la charge, hors de la zone chargée, au point 
auquel se rapporte DEL:— 	‘- 	•- ,• 

Afin d'utiliser cette équation, on détermine lè coefficieht pour' x = . 0 et x2  = B. 'Ainsi la pénétration locale maximum par 
rapport â un point à une distance BY2 du côté du pilier est: 

- A6 P SP' 
P 	nE 

41 5  ._E(à0pB))  g 	. 
•(I - II) 

AP (1 ■ Z(B) 
L 

) 
P 	 nE 

P 	 nE 

A P  u BR(1-p.) 6 -  
nE 

Le déplacement final du pilier DEL-p sera égal A..la somme algébrique de tous les effets produits par les contraintes 
naturelles et par l'exploitation minière. , Seuls les effets de l'exploitation minière peuvent étre analysés si nous voulons 
obtenir l'augmentation de la contrainte moyenne dans le pilier; .i contrainte totale devient égale à la somme de l'augmentation 
de contrainte et de la contrainte naturelle initiale. Ainsi il y a un rapport entre la déformation ,A6 du pilier et 

P' l'augmentation de la contrainte ,Au p, dans le pilier: 

à PH  AopH  
P 2A E 	2E 

P P • 	P  

A 6p étant l'augmentation du déplacement du pilier causée par l'exploitation minière, .ap l'augmentation de la charge du pilier, 
H/2, la moitié de la hauteur totale du pilier, Ap, la surface horizontale du pilier, Ep, le module de déformation de la rocne 
du pilier et Ao, l'augmentation de la contrainte moyenne dans le pilier. 

La relation entre l'augmentation du déplacement du pilier et les diverses composantes de la déformation est la suivante: 

58 = 5-5 - 	- p 	e 	r 

De Là, il s'ensuit que: 

AopH 
- _ir  (211-kh(l-F1) ')-R pSèU/2Ep 

Au RB 2AuP  (1-R)(1+1/N) 	 (1-)1.) 
nB 

Aup _ 	(2R-kh(1-1i)) _ Jpkhn  
S. 	 2(1-R)(1-1- 1/N) 2Rb(1 -11)/ 

00 n = E/Ep, h = H/L = 5/(22 ) et b B/L. 

Nous pouvons transformer cette équation de contrainte plane en une équation de déformation plane en substituant E/(1-MU 2 ) 
par E et MU / (1-55) par MU. L'équation résultante peut se simplifier si nous posons M = E/(1-5U2 ), w = MU / (1 - MU) et n = 
M/Mp'. L'équation finale pour déterminer la charge du pilier est comme suit: 

Aop  
(2R - kh(1-w)) - wp  khn 

S. 	hn+.  2(1 - 4)(1+ 1/N) 2Rb(1 - V1)/ "IT 

Cette équation ne tient aucun compte - de la variation de la contrainte moyenne dans un pilier avec la position à l'intérieur 
d'une zone miniêre puisque toutes les équations de déplacement ont été résolues pour TET = 0, qui est situé sur l'axe de la zone 
minière. Des travaux récents montrèrent que la variation de ce chargement est beaucoup moindre que celle qu'indiquerait la 
variation du déplacement vertical de la limite d'un trou circulaire (18). 

En plus les effets compliqués, de la compression aux culées aux limites de la zone minière ne furent pas considérées. 
Toutefois ceci, est un peu justifié si l'on reconnaît que puisque ces. effets affectent 5 la fois DEL-e et DEL', .ils ont,une faible 
importance relative, sauf si h est très grand (18). Puisque l'équation a été obtenue pour le cas d'une déformation 'plane, eile 
peut servir seulement pour les sections dont la distance à partir de l'extrémité de la zone d'exploitation est au moin3 égale 
A la largeur ou Portée, ci-5-d. de façon que les effets de l'extrémité sont peu importants. 11 est intéressant de noter que, 
lorsque 6 = 0, 11—.0 et b-,>-0, l'équation précédente se réduit à celle qu'on a ontenue par la théorie des surfaces tributaires. 
En plus, on a montré que cette méthode peut étre utilisée pour prédireles taux de déformation des piliers dans une roche 
visqueuses, le sel par exemple, en supposant que le taux de déxormation unitaire est proportionnel à la contrainte dans le pilier 
(28). 

Donc: 

E ci. 4-5 
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FIG. 4-10 - Modes de rupture des piliers. 
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L'équation 4-5 s'applique lorsque les piliers ont à peu près la môme largeur et sont équidistants. Quand la largeur des 
piliers et leur espacement varient, on a trouvé, qu'afin d'améliorer la forme de l'équation, on peut remplacer dans le 
dénominateur le facteur (1-R) (1 + 1/N) par (1 + bo/b) -1 , où bo est égal A Bo/L. L'équation devient: 

AuP 	 (2R - kh(1 w)) wp khn 
S. 	hn+ 2(1+ bo/b) -1  + ZRh(1 - w)/ n 

Cette équation peut aider dans la préparation d'une opération d'extraction de piliers. 

A l'aide d'études empiriques, on a jugé que l'épaisseur de la couverture pour les zones d'exploitation horizontales requises 
dans l'équation 4-5 est plus grande que la moitié de la portée de la zone minière (18). Dans ces conditions et dans le cas des 
gisements â pendage fortement incliné cette hypothèse prédit des chargements de pilier moins considérables que les chargements 
prédits par la théorie des surfaces tributaires. 

A la figure 4-7, on a comparé pour un cas de variation des chargements de pilier, les valeurs du rapport d'extraction prédites 
par l'équation 4-2 et par l'équation 4-5. Lorsque les rapports d'extraction sont élevés, les différences sont substantielles 
par rapport à l'équation 4-5, tel que liindiquent des études empiriques, puisqu'elle représente assez bien le chargement actuel 
si toutes les conditions supposées prédominent. 

La figure 4-8 représente la variation du chargement de pilier en fonction du paramètre k, c'est-à-dire St/So. Dans ce cas, 
l'équation 4-2 gui représente la théorie des surfaces tributaires, ne reconnaît aucune influence de la contrainte naturelle 
tangentielle sur la zone d'exploitation minière. Par contre, l'équation 4-5 nous montre que ce paramétre est important et que 
,Jour les valeurs élevées de St, les chargements de pilier seront considérablement réduits. 

La variation du chargement de pilier avec le paramètre, n, qui est le rapport entre la compressibilité de la roche des parois 
et celle de la roche du pilier est représentée à la figure 4-9. Encore une fois l'équation 4-2 ne tient aucun compte de l'effet 
de ce paramètre. La courbe de l'équation 4-5 montre que les chargements de pilier diminueront considérablement lorsque le 
paramètre n augmente. De plus, d'après des études empiriques, on peut s'attendre â ce que la compressibilité moyenne d'un pilier, 
si l'on considère les effets d'explosions et l'absence des limites sur les côtés, soit moindre que celle de la roche des parois. 
D'autre part, quand n 	1, c'est-à-dire quand la compressibilité des piliers est très basse, il est probable que des contraintes 
excessives provoquent des coups de toit qui produirontde hantes concentrations d'énergie de déformation unitaire élastique. 

CHARGES GRAVITATIONNELLES AGISSANT SUR LES TERRAINS SUS-JACENTS PLASTIQUES  

Un autre cas qu'on pourrait analyser quantativement est celui des zones d'exploitation horizontales sous la roche qui 
s'écoulent selon la théorie de Mohr de la résistance. A cause de l'écoulement de la roche du toit, les concentrations des 
contraintes locales diminueraient et les contraintes verticales de cisaillement occasionnées se prolongeraient davantage vers 
le haut produisant l'effet de vollte tel que décrit au chapitre 5. Ainsi on pourrait calculer la contrainte verticale moyenne 
dans la roche du toit à l'aide de l'équation 5-3. 

En supposant que la déformation suffit â développer la résistance de cisaillement complète dans le terrain sus-jacent, on 
peut obtenir l'augmentation des charges de pilier en multipliant la surface tributaire d'un pilier quelconque par cette contrainte 
moyenne du toit. Cependant, le résultat ne tiendrait pas compte de la variation de la charge du pilier en fonction de la 
position. Meme pour ce cas d'un terrain plastique, on peut représenter la variation d'une manière qualitative comme A la figure 
4-8. Malneureusement, il n'existe pas encore dé méthode pour calculer cette variation. 

LA RESISIANCE  CES PILIERS 

Après avoir déterminé la charge probable qui serait appliquée sur un pilier, on doit maintenant déterminer la résistance 
du pilier. Si cn omet la réduction de la résistance du pilier due à une zone majeure de faiblesse telle une faille ou un dyke, 
les modes de rupture sont, en général, ceux de la figure 4-10. 

Les modes de rupture suivants sont associés aux piliers soumis à une contrainte compressive uniaxiale. La rupture de broyage 
crée une rupture de cisaillement le long de plans obliques (Fig. 4-10a). Le décollement des sections centrales constitue une 
rupture de type courant et forme un pilier en forme de sablier (Fig. 4-10b). Le pilier peut aussi se dilater latéralement et 
se fendre verticalement (Fig. 4-10c). Cette expansion latérale est une indication d'une rupture prochaine. On a trouvé que 
cette indication est dans certains cas meilleure que toute mesure de déformation ou de contrainte verticale (9,14). 

L'influence de la grosseur du pilier est un autre facteur qui peut affecter la.résistance d'un pilier de 'façon significative. 
On a trouvé grace à des tests de pompression.uniaxiale qu'en général, la résistance moyenne d'une roche décroît quand le volume 
de l'échantillon augmente. On voit une relation typique entre la résistance compressive uniaxiale Qu et le diamètre D de 
l'échantillon, â la figure 4-11a. La ligne droite qu'on obtient à l'aide d'un graphique logarithmique (Fig. 4-11b) est conforme 
au concept de répartition des paillesou des micrc-fissures. La réduction de la résistance de 50% avec l'augmentation du diamètre 
de dix fois (Fig. 4-11b) est d'un ordre de grandeur typique mais non universel. 

On pense que les Failles dans la roche ont la nature de grains microscopiques et faibles à l'intérieur de la roche et que 
leur effet serait semblable à celui d'une brique faible dans une masse de briques compétentes ou d'un maillon faible dans une 
chaîne. De plus ou d'une autre façon, les pailles pourraient etre des fissures dont la grosseur varierait entre celle d'un seul 
grain minéral et celle des gros joints qu.on peut voir sur la face d'une roche. Il en découle que les concentrations des 
contraintes qui mènent à la rupture locale ont lieu autour de ces fissures, tel qu'il est décrit dans le chapitre 1 au sujet 
de la théorie de Griffith de la résistance. 

On a supposé que la grosseur maximum d'une paille varie avec le volume de l'échantillon de roche. En supposant une fonction 
qui représente la probabilité de densité de la résistance des imperfections, on peut calculer la résistance à la rupture moyenne 
des échantillons et la dispersion des résultats en utilisant la théorie statistique des valeurs extremes. (4,5). Alors, en 
supposant que le nombre des pailles est proportionnel au volume, nous pouvons démontrer que la relation entre la résistance 
uniaxiale de l'échantillon et son volume est la suivante: 

Rq. 4-6 

QB étant la résistance compressive d'un échantillon cu d'un pilier de'largeur B, Qo, la résistance compressive d'un échantillon 
dont la forme est la môme mais dont la largeur est unitaire, V, le rapport du volume de l'échantillon d'une largeur B au volume 
de l'échantillon d'une largeur unitaire et "au, un paramètre qui dépend de la roche considérée. Cette équation s'applique três 
bien, non seulement aux échantillons de roche en laboratoire, mais aussi à des échantillons de béton (jusqu'à 3 pi. (0.924 de 
diamètre) et â des jetées en brique (carré de 13.5 pi. (0.314m) de côté) (6,7). On conçoit que la structùre des diaclases dans 
la masse rocheuse eu ainsi dans un 'pilier est semblable à la structure pétrographique microscopique dans' la substance rocheuse. 
Une étude régionale au moins à montré la similitude des attitudes (24). Par conséquent, il est possible que ce type de relation 
peut S'appliquer à des piliers. Cependant, des expériences sur modèles nous amènent à penser que, lorsque la largeur d'un 
échantillon est supérieure à environ douze fois l'espacement des, joints, la résistance ne diminue plus d'une façon significative 
(22). La diminution de la résistance avec le volume peut donc etre valable jusqu'à une valeur constante, comme d'autres travaux 
Pont suggéré (23). 

Selon un autre concept, l'équation 4-7 ne peut déterminer le rapport QB /Qo. celui-ci représente le degré d'importance de 
la structure de la roche, 6.e5t-à-dire que le rapport - varie>de 1, si la masse rocheuse est  aussi forte que la sunstance rocneuse, 
à 0.01 et moins lorsque les caractéristiques structurales sont dominantes. On peut établir des corrélations empiriques entre 
ce rapport de résistance et des mesures telles le rapport de la vitesse sismique en place à la yitesse sismique en laboratoire, 
le volume d.un bloc unitaire obtenu à partir de l'espacement moyen des diaclases dans les différents groupes d'une structure 
ou le rapport de récupération des carottes (ou le rapport modifié, en comptant seulement les fragments plus longs que leur 
diamètre). 

Comme les caractéristiques structurales influencent la résistance des piliers, une étude de la structure des diaclases (voir 
l'appendice G) est souvent utile. On sait que l'attitude des plans de stratification influence habituellement la résistance 
à la compression uniaxiale des échantillons à peu près de la façon indiquée à la figure 4-11c (21). D'autres études montrent 
que le rapport de la contrainte de cisaillement à la contrainte normale peut facilement dépasser l'unité dans plusieurs zones 
d'un pilier et que les diaclases parallèles à l'axe d'un pilier tendent à s'ouvrir avec la dilatation transversale du pilier 
(26). Le confinement des piliers, si petit soir-il, (par exemple, celui que donne un remblai) est très efficace pour augmenter 
la résistance apparente ues piliers. L'agrandissement observé dans les essais de compression triaxiale peut expliquer cet effet 
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ou simplement le fait que la structure de la roche reste intact peut étre le mécanisme important. Il est intéressant à ce suiet 
de considérer la figure 1-6c. Elle montre en effet qu'un échantillon de roche dure et fragile qui a été chargé par une machine 
rigide d'essai qui permet à la roche fracturée de rester en place, a conservé son caractère compétent après que sa résistance 
maximum a été depassée (23).• 

Comme on l'a vu au chapitre 1 à propos des essais de compression uniaxiale, le rapport B/H de la largeur à la hauteur a un 
effet indépendant du volume sur la résistance du pilier. Pour les valeurs de 13/8 supérieures a 1/2, le plan préférentiel pour 
une rupture de cisaillement oblique (Fig. 4-10a) ne pourrait exister d'un cbté à l'autre du pilier. Quand ce rapport devient 
supérieur à 1, l'effet sur les piliers peut devenir considérable à cause de la restriction fournie par les parois à l'expansion 
latérale et de l'état réel de contrainte triaxiale qui est produit. (Fig. 1-11d). Un facteur plus significatif est le rapport 
de la surface extérieure As à la section Ap du pilier. Il tient compte de l'effet de la quantité totale de la bourbe, de la 
formation de roche meuble et d'autres manifestations de détérioration qui sont dues à 1.expositioh et qui sont proportionnelles 
à la surface exposée. On a ainsi une relation telle que la suivante: 

QB = (:)
o
(A
p
/A

s
)1. 

00 QB est la résistance à. la compression basée sur la grosseur nominale du pilier, Qo, la résistance à la compression d'un pilier 
avec Ap/As = 1, Ap, la surface nominale du pilier sur lequel s'appliquent les charges des parois, As, la surface du périmètre 
du pilier et .b., un paramètre sans dimensions qui dépend de la formation rocheuse particulière. Si la hauteur des piliers est 
constante, le rapport Ag/As dans l'équation 4-8 se réduit à B/H et b serait â peu près 0.5 (25). 

Quand on détermine les caractéristiques de résistance des piliers, il est important de considérer aussi la dispersion des 
valeurs de résistance qui peut exister autour de la moyenne. La figure 4-12a représente deux cas. En un cas, la résistance 
moyenne est de 6,880 lb/po.. (47.5 MN/m.) et le coefficient de variation Cv, de 10%. En un autre cas, la résistance moyenne 
est de 8,070 lb/po.. (55.7 MN/m.) et le coefficient de variation, de 20%. Si l'on examine les courbes, on peut voir que, pour 
le deuxième matériau, il y a une probabilité de rupture plus grande pour des contraintes de l'ordre de 4,000 lb/po.. (27.6 MN/m.), 
même si la résistance moyenne du deuxiéme matériau est beaucoup plus grande que celle du premier matériau. Par des calculs, 
on peut montrer que la probabilité de rupture du premier matériau pour une contrainte de 4,800 lb/po.. (33.1 MN/m 2 ) est de 0.1%, 
alors que celle du second matériau n'est qu'environ 2%. 

En utilisant la sème théorie statistique que pour l'équation 4-7, on peut établir que la relation entre l'écart quandratique 
moyen §15, et le nombre n de pailles est comme suit (5): 

(log ndlog no) 
i/z

"SrdS15 0  = k 

oû l'indice o se réfère à l'échantillon dont le volume sert de référence, lYindice B, à un échantillon de volume différent et 
oû k est une constante. En utilisant cette équation, on peut déterminer la valeur moyenne de la constante "k" par l'essai de 
résistance si l'ordre de grandeur no est connu., Alors, on peut prédire la valeur du coefficient de variation de la résistance 
uu pilier et on peut déterminer la résistance minimum (avec une probabilité de rupture basse et déterminée) en utilisant la 
figure 4-12 (b). 

• 
Zone, afin de déterminer le coefficient de sécurité des piliers, on peut procéder comme suit. Jusqu'à ce qu'on développe 

des techniques sur place, on détermine la résistance de la roche par des essais en laboratoire d'échantillons de différentes 
grosseurs de sorte qu'on puisse déterminer les exposants 0a. de l'équation 4-7 et "b. de l'équation 4-8. on peut aussi analyser 
les données afin de déterminer la constante "k" .  de l'équation 4-9. On peut ensuite déterminer la résistance compressive moyenne 
probable QB par l'extrapolation des données des essais â l'ordre Ce grandeur des piliers actuels. De plus, on pourrait prédire 
le coefficient de variation Cv à Velde de l'équation 4-9. 

Ensuite, on Fourrait déterminer le coefficient de sécurité qui existe dans le pilier. On se servirait de la charge maximum 
prévue et de la résistance minimum de la roche, que des faiblesses principales n'affectent pas. (Quand des faiblesses majeures 
sont découvertes pendant les opérations souterraines, l'analyse du cas ordinaire est modifiée selon leurs effets). On suppose 
que les effets des répartitions réelles des contraintes dans las piliers (Fig. 4-1a) pourraient être remplacées d'une maniére 
satisfaisante par les effets des répartitions semblables de contraintes non-uniformes dans les échantillons en laboratoire. 
Ainsi ce facteur ne serait pas compris dans la méthode analytique. 

On peut définir la résistance minimum de la façon suivante: c'est la résistance qui est dépassée en Valeur par la résistance 
de 958 des piliers, c'est-à-dire que 58 des piliers auraient des résistances plus basses. Alors, si le coetficient de sécurité 
était 1 pour la résistance minimum d'après la méthode précédente, on pourrait s'attendre à ce qu'il y ait rupture d'un pilier 
sur vingt. Si ceci était. inacceptable, il serait possible d'utiliser une autre résistance minimum qui donnerait une probabilité 
de rupture de 18 seulement. 

Exemple d'analyse de  pilier. Déterminer la probabilité de rupture des piliers dans une mine de charbon exploitée dans 
une veine horizontale à une profondeur de 500 pi. (152.5m). La largeur du panneau est 360 pi. (109.8m) et la longueur de 
la zone limite d'exploitation sera à peu prés 4,000 pi. (122.0m). On utilise la méthode par chambres et piliers. La nauteur 
H de la couche de charbon est de 10 pi. (3.054. On propose une récupération de 508 pendant l'avancée, les piliers ayant 
une longueur de 40 pi. (12.2m), une largeur de 20 pi. (6.1m) et les accès ayant une largeur de 18 pi. (5.5m). Le terrain 
sus-jacent comprend des roches dont la densité est de 160 lb/pi.. (2560 Kg/m.), E = 4Ep, G =0.425, MU = 0.2 = MU-p. 

On a fait l'essai en laboratoire d'échantillons carrés dont B/H est égale à 2 et pour étre semblables aux piliers prévus. 

Nombre d'essais 	H 	 Volume 	 DM 	Ecart quadratique 

po. 	cm. 	po. 3  cm.. 	lb/po.' MN/m. 	lb/po.' MN/m. 
44 	0.5 	1.3 	0.5 	8.19 	4180 	28.8 	592 	4.08 
29 	1 	2.5 	4.0 65.5 	3260 	22.5 	332 	2.29 
14 	2 	5.1 32.0 524.2 	3120 	21.5 	264 	1.82 
4 	5 	13.0 50.0 81.9 	2160 	14.9 	344 	2.37 

Solution- On suppose que la densité des pailles est proportionnelle au volume de l'échantillon et ainsi les équations 4-7 
et 4-9 sont valables pour le charbon. En utilisant l'équation 4-7, on peut tracer log QB en fonction de log 
V (Fig. 4-11b). A l'aide de cette courbe, nous voyons qu'au point V = 1 Qo = 3790 lb/po.. (27.2 MN/m 2 ). En déterminant 
la pente'de la courbe, on trouve que .a. est approximativement 0.070. On a ainsi: 

QB = 3790 ( 20 x 40 x 10 x 1728) -0 ' 070  = 1200 lb/po.. (8.3 MN/ma) 

Afin d'utiliser l'équation 4-9, supposons qu'il y a approximativement 20 pailles par po.. (1.22/cm.) (20): 

M 	n 	 1.12 	k = (log nri / log no)1/2 SDB/Spo 

po.. 	cm. 	lb/po.. 	 MN/m. 
0.5 	8.19 	10 592 	 4.1 	 1 

' 4 	65.5 	80 332 	 2.3 	 0.775 
32 	524.2 	640 264 	 1.8 	 0.748 

500 	8190.0 	10,000 344 	 2.4 	 1.160 
k moyen = 0.921 

Ainsi, à l'aide de l'équation 4-9, On peut calculer l'écart quadratique moyen §b du pilier: 

(log 1.38 x 10' x 20/log 10) 1 /2  115/592 = 0.921 

SD = 592 x 0.921/2.90 	 = 188 
188 

CV = 	x 100 	 = 15.74 
1200 

Eq. 4-8 

Eq, 4-9 

st 



CIP 	(2 x 0.5-0.25 x 0.0278 (1-0.25) ) - 0.  25.-  0.25 x 0.0278 x 4  
= 0.0278 x4 + 2(1-0.5)(1+ 1/9) + 2x U.S x0.0556 (1-0. 25 1/n - 0.800  
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La contrainte exprimée en pourcentage de la résistance Moyenne est de 74%, la probabilité de rupture étant de 5> et le 
coefficient de variation, de 15.7%; donc pour un coefficient de sécurité de 1 et une probabilité de rupture, 5%, la contrainte 
du pilier doit etre: 

SIG-p = 0.74 x 1200 = 888 lb/po. 2  (6.1 MN/m 2 ) 

Afin de déterminer la contrainte du pilier due à son chargement, l'équation 4-5 (b) peut servir de première approximation 
avec R = 0.5, h = H/L = 0.0278, b = B/L = 0.556, K = St/ So = 1 1 (5-1) = 0.25, w = 0.25 = MU-p, n = 4, N = q. 

. . SIG-p = 0.800 So + So = 1.800 x 500 x 160/144 = 1000 lb/po. 2  (6.9 MN/m2 ) 
Fa 	= 888/1000 = 0.888 

Quand le coefficient de sécurité est moins que 1, la probabilité de rupture sera plus grande que 5>. Le coefficient de 
sécurité de la résistance moyenne est 1200/1000 = 1.2. La contrainte moyenne étant égale  & 1000/1200 = 0.833 de la résistance 
moyenne, à l'aide de la figure 4-12(b), avec un coefficient de variation de 15.7%, on calcule qu'a peu près 13% des piliers 
auraient des résistances plus petites que la contrainte sur le pilier central. Ainsi, la rupture est possible dans un des 
sept piliers centraux. Cependant, nous devons mener de nombreux travaux de recherche afin d'appuyer les divers éléments 
de l'analyse. 

Si, dans l'exemple précédent, on tentait d'augmenter le coefficient de sécurité en augmentant la largeur des piliers, tout 
en conservant le rapport d'extraction constant, le coefficient de sécurité augmenterait très peu. La contrainte uans le pilier 
ne serait réduite que légèrement, bien que la résistance du pilier, si l'on considère l'équation 4-8, pourrait augmenter quelque 
peu. Le rapport d'extraction R et la largeur L de la zone minière sont les variables les plus importantes qui pourraient être 
modifiées si on utilisait des massifs de protection. 

LES FRACTIONS CES PAROIS 

Creuser une excavation dans la roche, comme on l'a dit plus haut, est équivalent à enlever la pression qui retenait en place 
la roche qui reste. Eliminer cette pression est équivalent à appliquer sur la limite de l'excavation une augmentation de 
contrainte vers l'intérieur égale à la contrainte qui agissait vers l'extérieur de sorte que la contrainte résultante est nulle 
sur la limite. Cependant, c'est cette augmentation de contrainte agissant vers l'intérieur qui entraIne la déformation ries 
limites, telle que nous le montre la figure 4-13a. On peut calculer la déformation élastique DEL-e des parois en utilisant 
l'équation dont on s'est servi dans la détermination des contraintes des piliers, quoique, dans ce cas, L est remplacé par no, 
la portée de chaque excavation. De telles déformations élastiques calculées sont habituellement très petites pour la rocne  cure,  
alors que les déformations mesurées sont beaucoup plus grandes. Cependant, il est utile de pouvoir prédire quand les déformations 
élastiques sont dépassées et ainsi quand la structure de la masse rocheuse est entrain de se briser. A la figure 4-13b, la liene 
pointillée dans la paroi représente une zone de compression réduite (peut-être de tension si la contrainte naturelle parallèle  
au chantier d'abattage est assez basse) et l'ameublissement consécutif de la structure rocheuse, ce qui permet IL décollement 
par trancnes et le glissement de la rocne sur les surfaces de fracture. En se basant sur des analyses élastiques, on peut dire 
lue l'étendue maximum d'une telle zone, en ne tenant pas compte des effets du foudroyage, est approximativement égale à un quart 
de la portée et à un quart ce la portée dans les parois. Cepenuant, avec le foudroyage, il n'y a pas de limite à la naateur 
de sol meuble cu fracturé puisqu'elle dépend de la valeur de la dilatation permise par la hauteur de l'excavation et des 
soutènements qui pourraient être utilisés. 

Les contraintes de grande intensité dans les piliers seront transmises dans les parois °d elles se disperseront de la raçon 
indiquée aux figures 4-13b et 4-14b. Si ces contraintes sont suffisamment grandes, alors les fissures uans la direction ces 
contraintes principales, qui se produirent dans les piliers, continueront dans les parois tel qu'indiqué à la figure 4-131s. 

En rormant l'équation 4-5, les équations des déformations inverses DEL' montrent que la pente us la courbe de ac, en fonction 
re BEL pour les parois sera directement proportionnelle à E et inversement proportionnelle a L et à B. ear conséquent, à la 
Ligure 4-13c, si la pente de la courue de la paroi est plus grande que celle de la courbe du pilier, le système put être stable 
quoique la résistance du pilier soit dépassée (la réaction du pilier à toute tendance vers des augmentations de aérormation 
serait plus glande que celle qui serait nécessaire pour conserver l'équilibre dans la paroi). n la figure 4-13d, IL système 
peut devenir instable si des conditions locales entraInaient les déformations à passer de 1 A 2 cour laquelle les parois 
entraIneraient la rupture complète des piliers A cause de la faible pente de la courbe des parois. 

La figure 4-14a représente une répartition probable des contraintes verticales dans le plancner. cette répartition 
s'appliquerait lorsque les roches au pilier et du plancnes auraient approximativement les mêmes modules de déformation. La 
répartition varierait avec le rapport des modules de déformation au plancher et des piliers. Ces mesures ont indiqué que ies 
concentrations des contraintes sur le bora des piliers peuvent être trois fois supérieures à la contrainte moyenne dans ie pilier 
(12). 

Un arrondissement quelconque du coin au point de contact - tel qu'on l'a vu au chapitre 2 - diminuerait les concentrations 
maximums des contraintes dans le plancher. De plus, une certaine discontinuité géologique entre la roche du pilier et celle 
du plancner provoquerait au point ae contact, un déplacement relatif qui aurait pour effet de réduire les contraintes maxIMUM3 

au ccin (3). 

Ces contraintes peuvent être significatives ou non par rapport à la stabilité du plancher ou du toit où le meule genre de 
contraintes existerait. Dans le cas des planchers faibles, il y a possibilité de rupture de capacité portante. cette situation 
n'est pas rare dans les mines de charbon. On a décrit au cnapitre 1 la méthode gui consiste à prédire une telle pcssibilité 
à l'aide d'essais de mise en charge d'une plaque. 

Si une rupture de capacité portante de la roche immédiate du plancher ne se produit pas, il est possible que des coucnes 
faibles plus profondes soient chargées jusqu'à ce qu'un écoulement plastique se produise et cause une déformation et une rupture 
excessives des roches sus-jacentes plus compétentes. Il est arrivé que les couches molles sous-jacentes, à cause de l'épaisseur 
insuffisante des roches dures, furent poussées vers le haut à un tel point que les excavations furent remblayées (14). 

On pourrait analyser les contraintes dans une telle couche molle à l'aide de la théorie de Boussinesq sur les contraintes 
dans un corps élastique semi-indéfi.li limité par un plan soumis à une charge superficielle, au cnapitre 2. Ainsi on pourrait 
obtenir une première approximation en analysant les contraintes sous un pilier dans une couche quelconque du plancher à l'aide 
du diagramme de Newmark (Fig. 2-15). D'une autre façon, on pourrait calculer une approximation hative en se pesant sur les 
relations de la figure 4-14(b) (2). A la figure 4-14b, on suppose que la roche dans le plancher est parfaitement élastique et 
isctrope. On peut y voir la répartition des contraintes verticales à une profondeur z sous la base du pilier et sur le plan 
ah. On pourrait obtenir une approximation de la répartition des contraintes en traçant les lignes à 45° de la base du pilier 
jusqu'au plan ab. On suppose alors que la charge du pilier est répartie entierement à l'intérieur de ces lignes de 45 0  et que 
la variation des contraintes verticales est pardnolique entre ces limites. 

Ainsi, la contrainte moyenne entre ces limites sur le plan ab serait égale A p/(B  5  2z). Ce calcul est approprié lors,ue 
la longueur du pilier est beaucoup plus grande que la largeur B. On pourrait obtenir la contrainte verticale maximum eu égarant 
la charge P, du pilier à la surface sous la courue parabolique, qui serait égale à 0.667 (13 + 2z)  RIO-v-max. Il s'ensuit que: 

	

51G-v-max. = 1.5 P1(93 + 2z) 	 Eg. 4-10 

Ainsi la contrainte maximum obtenue par cette approximation serait 50> plus grande que la contrainte moyenne. 

L'usage de cette approximation serait valable pour la plupart des pronlèmes puisqu'en général on ignore l'effet de 
l'anisotropie, meme dans les calculs plus précis et que, quand on ignore l'anisotropie, on risque de faire une erreur plus grave 
lu'en utilisant l'approximaticn précédente. 

On peut comparer deux schémas des tracés de contraintes radiales égales pour les cas de terrain anisotrope dans une condition 
de contrainte plane (8) (Fig. 4-15b et 4-15c) et celui d'un terrain isotrope (Fig. 4-15a). Si, de plus en -.lus, il devient 
théoriquement possible d'analyser ces cas de terrain anisotrope, ia détermination des différentes propriétés élastiques est 
encore sérieusement limitée de sorte qu'en ce moment de telles analyses complexes ne peuvent avoir qu'une valeur marginale. 

S'il existe au- u.- ssus du toit ou ligne de fond une intercalation stérile, il peut y avoir dan, le tort à Id surrace une 
contrainte tangentielle de traction beaucoup plus grande que  oeils  qui pourrait exister dans un terrain n,moqêne. De  plu, 1 ..  

	

COntt“Inte radiale dans le toit serait une contrainte de tractibn 	la contrainte norizontale à mi-naet  Jr du 1111er serait. 

„Lus grande que dans le cas nomogene (3). 
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(a) 	 (h) 

8 	 a 
(c) 	 (d) 

,Fig. 4-13 Les déplacements des parois: (a) Aux piliers et entre les piliers, (b) Voûtes 
détendues, élastiques et fracturées (c) Conditions stables au point d'intersec-
tion de la courbe du chargement du pilier (la courbe discontinue) et de la 
courbe du pilier (la ligne pleine) (d) Conditions métastables. 

Fig. 4-14 Contraintes dans les parois voisines des piliers. 

Fig. 4-15 Quelques effets de l'anisotropie sur les contraintes dans un corps semi-indéfini 
soumis à une charge superficielle (8). 
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Les contraintes aux culées 

Les contraintes naturelles normales à la zone d'exploitation minière doivent devier autour des chantiers d'abattage vers 
les zones des culées. La figure discontinue de la figure 4-la représente la distribution des contraintes des culées. Pour les 
excavations uniques, on peut utiliser soit les solutions théoriques pour les ovaloides et les ellipses soit les résultats des 
essais précédents sur modèles (voir appendice D) pour prédire les valeurs et les variations des contraintes (3,27). D'après 
l'appendice D, il semblerait qu'on peut utiliser l'équation suivante pour obtenir une approximation SIG-A de la concentration 
maximum des contraintes de la culée dans le cas des excavations rectangulaires: 

u
A
/S

o
. 05 B

o/FI+ 1 	 Eq. 4-11 

De plus, on peut prédire avec assez de précision pour les rapports d'axes jusqu'à 10 et pour des rapports St/So allant de 
0.3 à 3, la distribution des coontraintes 5X0-A des culées pour des distances entre 0.1Bo et 0.75Bo (où SIG-a/So 	1.1) par 
l'équation suivante: 

cra/s .  = I + o. 09/(x/B 0) 	 Eq. 4-12 

où x est mesuré à partir de la face de la culée. Quoique ces équations donnent des résultats qui s'écartent un peu des 
approximations théoriques rigoureuses pour des géometries déterminées, la réponse non-élastique de la roche superficielle (Fig. 
3-3) et les géométries irrégulières actuelles des excavations diminue la valeur de toute solution qui prend trop de temps. 

Il n'existe pas d'équations théoriques permettant de calculer les contraintes des culées dans le cas des excavations 
multiples. Certaines études sur modèles indiquent que, pour des piliers relativement gros, les contraintes des culées sont ies 
mémes que pour une excavation unique (27). Cependant, pour un cap donné, on peut déterminer les contraintes en utilisant la 
méthode des éléments finis décrite au chapitre 2 tout en se rappelant qu'à l'heure actuelle, on ne peut l'utiliser que pour une 
cofifiguration qui peut Atre représentée par une section à deux dimensions, c.-à-d. dans des conditions de déformation plane ou 
dans des conditions axisymétriques. 
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F,tCBLEMES 

1. cn exploite un gisement horizontal d'épaisseur H. La largeur des chambres est 2B et celle des piliers, B. La profondeur 
du gisement est z sous la surface et la densité du terrain sus-jacent est GAM. A) Déterminer la contrainte verticale moyenne 
dans un pilier de séparation lorsqu'on a exploité deux chambres sur une longueur de 148 en Supposant que la charge totale 
du terrain sus-jacent agit sur le pilier. 13) Déterminer la contrainte maximum probable dans le pilier de (A). C) Si on 
fait l'exploitation dans deux directions avec des piliers de H x45 , quel est le pourcentage d'extraction? D) Quelle est 
la contrainte verticale moyenne de pilier dans (C) si on utilise les memes suppositions que dans (A)? 

2. Une chambre et un pilier d'une mine de gypse sont horizontales sur une surface d'environ 1/2 mille (805m) sur 3/4 mille 
(1207m); le rapport d'extraction est 0.67. La profondeur du gisement est 750 pi. (229m). Le module de uéformation du gypse 
est 2 x 10 6  lb/po.. (13800 MN/m.) et MU  = 0.4. A) Déterminer la contrainte verticale du terrain de recouvrement (densité 
= 165 ln/pi.. (2640 Kg/m.) avant les travaux d'exploitation et la contrainte horizontale en supposant un confinement élastique 
dans la couche de gypse. H) Déterminer les contraintes verticales moyennes du pilier après les travaux d'exploitation. 
C) Déterminer le raccourcissement des piliers de 10 pi. (3.05m) de hauteur causé par l'augmentation des contraintes 
verticales des piliers. D) Déterminer l'expansion transversale (horizontale) d'un pilier moyen de 25 pi. (7.6m) de ceté 
à mi-hauteur en raison des contraintes verticales accrues. E) Déterminer l'expansion latérale d'un pilier de 25 pi. (7.6m) 
de coté si on élimine la contrainte horizontale. 

3. On veut exploiter un massif de minerai horizontal d'une épaisseur de 8 pi. (2.4m) à une profondeur de 2500 pi. (762.54. 
La largeur de la zcne d'exploitation dans la direction est-ouest est 700 pi. (30.5m) et la longueur dans la direction nord-
sud est 6000 pi. (1830m). Selon le plan de la mine, les chantiers d.abnattage doivent avoir 60 pi. (18.3m) de largeur dans 
la direction est-ouest et 300 pi. (91.5m) de longueur; leurs piliers doivent avoir 30 pi. (9.15m) de largeur, doivent Atre 
espacés de 90 pi. (27.45m) (distances entre les lignes centrales) et doivent etre dans la direction nord-sud sur toute la 
longueur du chantier d'abattage. Le terrain sus-jacein, se compose d'une couche de roche d'une épaisseur de 2300 pi. (697.5m), 
de densité égale à 170 lb/pi.. (2720 Kg/m.) E, â 8 x 10 6  lb/po.. (55200 MN/m.) et G, à 3.3 x 10 6  ln/po.. (22770 MN/m.) et 
d'une couche de sol de 200 pi. (61.0m) d'épaisseur, de densité de égale à 120 lb/pi..) et E,  à 10. lb/po.. (69 MN/m.). E 
moyen et G moyen du minerai sont reipectivement égaux à 5 x 10 6  lb/po.. (34500 MN/m.) et. 2.1 x 10 6  lb/po. ,  (14490 MN/m.). 
Déterminer la charge sur le pilier central et sur le pilier voisin de la culée de la zone d'exploitation en supposant que 
le terrain sus-jacent peut supporter les contraintes de cisaillement qui sont produites par l'exploitation du massif et que 
celles-ci influencent la distribution de la charge sur les piliers et les culées. 

4. On exploite un filon vertical large de 20 pi. (6.1m) sur une distance de 1000 pi. (305m) selon l'orientation du filon. ...es 
intervalles des niveaux sont de 200 pi. (61.0m). La largeur des stots sous le niveau est de 30 pi. (9.15m) et celle du 
chantier d'abattage est de 170 pi. (51.85m) en aval-pendage. On exploite à deux niveaux à des profondeurs de 1500 pi. 
(457.5m) et 1700 pi. (518.5m) sous la surface. Des stots sont ainsi formés. La contrainte verticale dans les parois est 
due à la gravité et les contraintes horizontales sont de 3000 lb/po.. (20.7 MN/m.). Les rocnes des parois et le minerai 
ont un nombre de Poisson égal à 5, une densité de 165 lb/pi.., (2640 Kg/m.), E = 10 7  lb/po. 2  (89000 MN/m.) et G = 4 x 10. 
lb/po.. (27600 MN/m.). A) Déterminer la contrainte horizontale moyenne dans le stot lorsque les deux niveaux des chantiers 
d'abattage ont été exploités. B) Déterminer la contrainte normale maximum probable dans le p ilier en (A). C) Déterminer 
et tracer sur un diagramme de Mohr les contraintes à l'intersection de la ligne centrale norizontale du pilier et de ia 
limite du filon et au centre de la portée du bas (combiner la contrainte moyenne produite par le chargement 	la paroi, 
la concentration et les effets du fléchissement causé par le poids du pilier lui-meule). (Vérifier l'analyse en utilisant 
la méthode des éléments finis.) 

à. Un gisement vertical de minerai de fer a 200 Fi. (61.0m) de largeur et 2500 pi. (762.5m) de profondeur. On veut exploiter 
le minerai par un foudroyage par blocs. Les blocs auront 200 pi. (61.0m) dans la direction verticale et 60 pi. (18.3m) 
parallèlement à la direction du gisement; ils s'étendront d'une paroi A l'autre (et auront ainsi 200 pi. (61.0m) de largeur). 
On creusera sous chaque bloc à 20 pi. (6.1m) des travers bancs de 10 pi. x 10 pi. (3.05m x 3.055 ) pour le raclage. Le minerai 
est très altéré et très mou. Il a un angle FI. de frottement interne de 37 0  une cohésion c de 15 lb/po.. (0.1 MN/m.) et une 
densité GAM de 180 lb/pi.. (2880 Kg/m.). Le remblai au-dessus du minerai a FI = 350 , C = 0 et GAM = 120 lb/pi.. (15,o Kg/m.). 
On suppose que le minerai dans le bloc passe à un état d'équilibre plastique à cause au tassement gui résulte du creusage 
des trois travers-bancs dans un seul bloc. Calculer la contrainte moyenne qui existe sur les deux piliers au niveau de 1000 
pi. (305m) sous la surface avant le sous-cavage d'un bloc de 200 pi. (61.0m) d'épaisseur au-dessus duquel existe 800 pl. 
(244m) de remolai. (N.B. Utiliser l'équation 5-3). 

b. Les résultats d'une série d'essais de compression uniaxiale sur NX échantillons carottés prélevés dans la zone des piileis 

sont les suivantes: 

10820, 8130, 7600, 9200, 8770, 8400, 7920, 8840, 8350, 8780, 7210, 9090, 8620, 5870, 9010, 8200, 7980, 
8300, 	8450 lb/po... 

	

74.66 	56.1 	52.4 	63.5 	60.5 58.0 	54.6 	61.0 	57.6 	56.4 	49.7 	62.7 	59.5 	40.5 	62.1 	56.6 	5u.1 

	

57.3 	58.3 (MN/m.). 

A) Tracer une courbe fréquence-distribution de la résistance et appliquer une courbe normale standard sur des données. u) 
Déterminer la moyenne, l'écart quadratique et le coefficient de variation dans (A). (C) Déterminer la résistance qui est 
inférieure à la résistance ae 99% des échantillons. D) Les résultats d'une série semblable d'essaim sont: moyenne = 14600 

lb/po.., écart quadratique = 1480 lb/po. 2  pour des carottes de diamètre EX; moyenne = 12,500 lb/po.., écart quadratique = 
1280 lb/pa. 2  pour des carottes de diamètre Ax; moyenne = 9210 lb/po. 2  et écart quadratique = 950 lb/po. 2  pour des carottes 
diamètre BX; moyenne 6210 lb/po. 2  et écart quadratique = 630 lb/po. 2  pour des carottes d'un diamètre de 6 po. (0.15m). Dans 
chaque série d'essais, déterminer la résistance qui est inférieure à la résistance de 99% des échantillons. E.) Tracer le 
graphique de la résistance de 99% des échantillons-grosseur des échantillons et appliquer une courbe passant par les points 
déterminant ainsi une loi de cette courbe. Pour tous les échantillons, le rapport de la longueur au diamètre est 2-5. fj 
Extrapoler la résistance dans (E) pour un pilier carré de 20 pi. (6.1m) de cet& et de 10 pi. (3.05m) de hauteur. G) 
Déterminer la résistance moyenne et le coefficient de variation d'un pilier carré de 20 pi. (6.1m) de ceté et de 10 pi. 
(3.05m) de hauteur. H) Vérifier la réponse de (E) en la comparant avec la résistance déterminée par les réponses de (G). 

7. Déterminer le coefficient de sécurité pour une probabilité de rupture de 58 dans les piliers considérés au problème 3 si 
les valeurs de résistance du pronlème 6 représente celles du minerai. 

8. Le mur d'un siège d'exploitation norizontale gui a des piliers 25 pi. (7.6m) de largeur a une couche d'argile indurée de 
20 pi. (6.1m) d'épaisseur, une cohésion de 40 lb/po.. (0.28 MN/m2 ) et un angle de frottement interne de 27.. Un minerai 
basse teneur avec Y = 170 lb/pi. 3  (2720 Kg/m.) et Qu = 8000 lb/p0. 2  (55.2 MN/m.) recouvre la couche d'argile indurée. 

Les piliers seront soumis à une contrainte moyenne de 1200 lb/po.. (8.3 MN/m.). Si on laisse 5 pi. (1.5m) de minerai à sasse 
teneur au-dessus de l'argile indurée se produira-t-il une rupture de capacité portante dans celle-ci? 
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CHAPITRE 5 

LES CHANTIERS D'ABATTAGE 
1E FOUDROYAGE ET L'AFFAISSEMENT 

INTRODUCTION 

Les techniques d'exploitation minière se divisent en deux groupes. Certaines techniques d'exploitation se fondent sur ie 
soutènement du terrain afin d'en empécher le foudroyage; les autres se fondent au contraire sur le fouroyage immédiat ou éventuel 
des terrains sus-jacents (1). 

Les divers modes de foudroyage systématisé du minerai, par exemple, le foudroyage par blocs et l'exploitation par tranches 
foudroyées, font partie du second groupe. Dans ces cas, au lieu d'éviter la rupture de la roche, l'aménagement de l•exploitation 
minière doit assurer la rupture de la roche ou le foudroyage. 

Lorsque le gisement est exploité par foudroyage, il est important de connaItre les propriétés d'extraction du minerai éboulé. 
D'autres méthodes d'exploitation minière, par exemple, l'extraction par chambres-magasins et l'abattage par trous de mine, fondées 
non sur le foudroyage mais sur l'utilisation de piliers rigides, doivent aussi tenir compte en certains cas des caractéristiques 
d'extraction du minerai abattu. 

Lorsque le soutènement'nlest pas suffisamment rigide, les effets de l'affaissement du terrain suivent tôt ou tard l'excavation 
du minerai. Dans ce contexte, on définit l'affaissement comme étant la rupture du terrain au-dessus des chantiers d'exploitation, 
consécutive A l'enlèvement du minerai ou de la roche par des travaux souterrains. Cette définition comprend les effets 
superficiels communs de la fissuration et de l'effondrement des terres de recouvrement et aussi de certains remaniements des 
terres contigUes aux chantiers d'abattage, des galeries et des travers-bancs. 

LE FOUDROYAGE 

Champ de contraintes gravitationnelles:  On a recours à certains concepts théoriques quand on veut provoquer le foudroyage 
et quand on veut l'empêcher. Premièrement, la coupe horizontale de sa sous-cave est un facteur important par rapport aux 
contraintes qui apparaissent et qui produisent le foudroyage. A la figure 5-1(2), on voit un cas analogue: l'effet de la forme 
d'une dalle uniformément chargée et appuyée sur ces cCtés. La variation du moment de flexion maximum M dans la dalle exprimée 
comme un multiple du moment maximum Ms d'une dalle carée est fonction du rapport de la longueur L A la largeur B. Ce graphique 
nous indique qu'une augmentation de la longueur de la dalle entraIne une augmentation de M. Lorsque le rapport L/B est égal 
A 3, M/Ms atteint sa valeur maximum de 2.5. Evidemment, les contraintes causées par la flexion varient directement avec les 
moments de flexion. On tire les mêmes conclusions si on considère l'augmentation des concentrations de contrainte lorsqu'on 
allonge une excavation sphérique, qui devient ainsi cylindrique. 

Bien que la forme habituelle d'une excavation soit telle qu'on ne puisse se servir dans les calculs, de la théorie de la 
dalle ou de la poutre (le rapport de la profondeur à la largeur du chantier d'abattage étant trop grand), on sait que la variation 
Je la contrainte selon la forme de la sous-cave est semblable A celle qui se produit dans une dalle. La conclusion est évidente: 
si on n'obtient pas le foudroyage désiré en creusant un chantier d'abattage carré on peut augmenter la longueur de chantier 
d'abattage; si la largeur ou portée est constante les contraintes de foudroyage peuvent plus que doubler. L'expérience confirme 
cette conclusion. 

Il existe une seconde façon d'augmenter les contraintes de foudroyage: il s'agit d'augmenter les dimensions absolues au 
chantier d'abattage. On voit A la Fig. 5-2(a) l'effet de l'augmentation de la portée d'une excavation en terrain élastique quand 
sa longueur est beaucoup plus considérable que sa largeur, c'est-à-dire que L/B est plus grand que 3 (3). Les courbes de cette 
figure montrent les contraintes en un terrain où la contrainte horizontale Sx est égale au tiers de la contrainte verticale Sz. 
On suppose que le rayon de courbure des filets supérieurs de l'excavation ou de la chambre d'éboulement est équivalent au sixième 
de la hauteur H. Les valeurs des contraintes sont exprimées_comme des multiples de la contrainte verticale Sz du terrain; la 
largeur B de l'excavation est exprimée comme un multiple de la hauteur H. Le graphique représente les variations des contraintes 
qui s'exercent au ccin supérieur et au centre du plafond. 

On voit A la figure 5-2(a) que la contrainte superficielle maximum 51G-c de la sous-cave est de l'ordre de 3Sz pour des 
petites portées et augmente presque linéairement en fonction de l'augmentation de la portée; elle est de 65z lorsque la portée 
est d'un peu plus que quatre fois la hauteur de l'excavation. 

La contrainte superficielle SIG-t au centre du plafond varie de zéro, pour des excavations très étroites, A -0.4Sz pour B/H 
égal à 4. Pour des excavations larges, cette contrainte devient donc une contrainte de traction. La contrainte de traction 
(Fig. 5-2a) varie indépendamment de la portée lorsque celle-ci est supérieure â la hauteur de l'excavation. (Remarquons que 
l'on obtient une conclusion contraire si on analyse les contraintes au plafond au moyens de la théorie de la poutre). On voit 
A la figure 5-2(b) que la traction n'existe qu'A petite distance du plafond. 

Le foudroyage peut être amorcé de deux façons. les contraintes de traction au centre du plafond, bien que de faibles valeurs, 
peuvent amorcer la rupture de la roche et déclencher le foudroyage, ou d'importantes contraintes de compression aux coins 
supérieurs de la sous-cave peuvent dépasser la résistance à la compression de la roche et causer la rupture. Il est encore 
possible que les deux facteurs agissent simultanément. 

• 	Si les contraintes de compression aux coins amorcent le foudroyage, il est probable que ce dernier entra/ne la formation 
de gros blocs de roche parce que la plafond aurait tendance A faire saillie. Par conséquent, si on veut exercer un contrCle 
suffisant il est préférable que le foudroyage soit amorcé par les contraintes de compression au centre du plafond. 

Il est important en troisième lieu de considérer la forme du plafond durant le foudroyage. On voit A la figure 5-3(a) les 
variations des contraintes de foudroyage en fonction de C, la hauteur du foudroyage ("cave.) (4). On a tracé ces courbes A 
partir de données obtenues d'une sous-cave initiale telle que décrite pour la figure 5-2(a). Le rapport B/H était de 6; la forme 
du plafond était elliptique durant le foudroyage. 

A mesure que le foudroyage s'avance vers le haut, la valeur des contraintes de traction au centre du plafond diminue jusqu'à 
zéro et ces contraintes deviennent alors des contraintes de compression pour C/B plus grand que un. En méme temps, les 
contraintes de compression sur les parois de• la sous-cave qui étaient très élevées que celle de la contrainte naturelle verticale 
lorsque C est supérieur A quatre fois la largeur. 

si les contraintes à la surface varient comme indiqué A la figure 5-3(a), le plafond a tendance à devenir de plus en plus 
stable A mesure que le fokidroyage avance. On peut alors s'attendre A ce que le taux de foudroyage diminue et A ce que le 
foudroyage se réduise éventuellemeht A la formation d'une roche meuble A la surface. C'est ce gui s'est produit lors des 
recherches effectuées sur le terrain (21). 

Il faut noter que les conclusions qui précédent s'appliquent lorsque la contrainte horizontale est égale au tiers de la 
contrainte verticale et que la ligne de foudroyage est toujours recouverte d'une épaisse couche de minerai. 

Lorsque l'épaisseur de la couche de minerai située au-dessus de la ligne de foudroyage n'est pas tellement plus grande que 
la portée du chantier d'abattage (et en particulier lorsqu'elle est plus petite), les contraintes dans le stot sont différentes 
des contraintes indiquées à la rigure 5-3(a). L'action de fléchissement dans le stot peut produire des contraintes appréciables. 
Par conséquent, s'il existe des moments négatifs sur la face supérieure de la poutre près des appuis, des fissures se produisent 
(Fig. 5-4a à droite). Une traction diagonale peut aussi s'exercer à partir des appuis: elle entraIne également la formation 
d'une fissure diagonale dans la poutre (Fig. 5-4a). L'expérience démontre que cette action entra/ne la formation de gros blocs 
ou d'une faible fragmentation (9,11). 

Lorsque le toit se comporte comme une poutre, on peut faire deux remarques. Premièrement, si le remblai repose sur le stot, 
il est probable que les contraintes de flexion et l'action du foudroyage dans le pilier se produisent plus rapidement. 
Deuxièmement les contraintes augmentent très rapidement à mesure que le foudroyage se poursuit dans le stot et que l'épaisseur 
du pilier diminue. Puisque le taux de variation de la contrainte varie avec le cube de l'épaisseur du stot, ces conditions 
peuvent provoquer la rupture soudaine de tout le pilier pendant l'exploitation. 

Il est bon d'examiner les deux méthodes qui servent à déterminer la contrainte de traction au centre d'un plafond: analyse 
des concentrations des contraintes et de la poutre. Faisons par exemple l'analyse à deux dimensions d'une chambre d'éboulement 
longue, soumise à des contraintes naturelles gravitationnelles et à une pression latérale de confinement qui produisent une 
contrainte horizontale égale au tiers de la contrainte verticale (c'est-A-dire on suppose m = 4). On suppose constant le rapport 
de l'épaisseur des terres de couverture à la hauteur de la chambre: z/H = 100. 
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Lorsque l'épaisseur d'une poutre est plus grande que la moitié de sa portée, l'équation habituelle d'une poutre (éq. 2-9a) 
ne représente pas adéquatement la répartition des contraintes. Si on suppose que la poutre est plus ou moins assujettie aux 
appuis (le coefficient des moments = 1/10), la contrainte de flexion maximum est: 

SIG = Mc/I M/S 

= (GAM x z x B 2/10)/(z 2/6) 

= 0.6 GAM x z(B/z)a 

On ajoute la contrainte axiale de compression de 0.33 x GAM x z, ce qui donne 

= 0.6 x GAM x z (B/z)a - 0.33 x GAM x z 

= (0.6(B/z) 2  - 0.33) x GAM x z 	 Sq. 5-1 

Une autre méthode gui permet de calculer la contrainte au toit consiste à se servir des facteurs des concentrations des 
contraintes. Des études photo-élastiques sur des excavations rectangulaires (3) ont donné les contraintes de traction résultantes 
suivantes: 0.3 x GAM x z pour B/H = 1, 0.5 x GAM x z pour B/H = 8 et 0.6 x Gam x z pour B/H = 12. Ces données s'appliquent 
lorsque SIG-v/SIG/h = 3 et que le rayon de courbure du filet du coin est de 1/6 H. En supposant.que z/H = 100, B/z = 1/100 B/L. 
A partir de ces données, on écrit SIG en fonction de B/z: 

SIG 	(0.27 + 2.7 B/z) z 	 Eq. 5-2 

On•  voit à la figure 5-5 les courbes des équations 5-1 et 5-2 et les configurations géométriques pour lesquelles ces équations 
sont valables. Il est possible d'appliquer l'analyse de la poutre à des chambres où Blz < 2 si la roche est nettement stratifiée 
et l'épaisseur des couches est inférieure à la moitié de la portée. Cependant, la charge des couches individuelles est 
indéterminée dans ce cas. . 

• 	 - 
Champ  de contraintes résiduelles: Les études qui précèdent s'appliquent au foudroyage vertical des rocnes situées dans des 

champs de contraintes gravitationnelles où les contraintes horizontales sont inférieures aux contraintes verticales. Si la rocne 
q.lt située dans un champ de contraintes résiduelles où la contrainte horizontale est supérieure à la contrainte verticale, la 
répartition au pourtour deschantiers d'abattage est différente de celle qu'on a vu plus haut. 

On voit à la figure 5-2(c) les contraintes au pourtour d'une sous-cave où la contrainte horizontale Sx est trois fois plus 
grande que la contrainte verticale Sz. ces contraintes varient selon le rapport de la portée B à la nauteur H de la sous-cave. 
De ces courbes, on voit que pour les valeurs pertinentes du rapport B/H (c.-à-d. valeurs Comprises entre 2 et 5), les contraintes 
91G-t au plafond et les contraintes SIC-c aux encoignures ne varient pas beaucoup avec un changement de portée. De plus, ces 
contraintes sont des contraintes de compression ce qui tend â stabiliser le plafond à moins que les contraintes de compression 
aux encoignures soient supérieures à la résistance du terrain à l'écrasement. Cependant, comme les contraintes secondaires de 
traction agissent souvent perpendiculairement aux contraintes de compression quand la pression de confinement est petite ou 
nulle, le foudroyage se fera probablement sous forme d'un décollement par bandes du toit immédiat sous l'effet de ces contraintes 
secondaires verticales de traction. Le relâchement des forces qui assujettissent la poutre (firestraintu) entraînerait le meme 
effet. 

A mesure que se poursuit le foudroyage dans un tel champ de contraintes résiduelles, la variation des contraintes exercées 
autour du plafond est aussi très différente de celle qui se produit dans un champ gravitationnel. On voit à la figure 5-3(c) 
les courbes de la variation des contraintes en fonction de la nauteur de la zone foudroyée, dans le cas d'une sous-cave dont 
la portée est égale A six fois la hauteur. A mesure que le foudroyage se poursuit, la contrainte de compression au centre su 
plafond augmente très rapidement en fonction de la hauteur de l'arête de foudroyage; en ces circonstances, on doit s'attendre 
A un foudroyage accéléré. 

A la figure 5-3(b) on voit aussi que la contrainte SIC-c à l'encoignure supérieure diminue très rapidement d'une valeur très 
élevée au début pour devenir nulle lorsque la hauteur du foudroyage ("cave") est égale A la portée de la sous-cave. A partir 
de ce moment, elle devient négative (contrainte de traction). Ces contraintes de traction sont peu importantes par rapport à 
l'action du foudroyage; cependant, elles peuvent produire de la roche meuble des parois des chantiers d'abattage. 

A mesure que le stot se forme pendant le foudroyage dans un champ de contraintes résiduelles, de très grandes contraintes 
de compression se concentrent dans ce pilier (Fig. 5-4a). Ces contraintes augmentent à mesure que l'épaisseur du pilier diminue 
et (sans tenir compte de la nature du matériau) si le foudroyage Se poursuit activement, ces contraintes peuvent provoquer la 
rupture soudaine de tout le pilier. En effet si le foudroyage était actif, il n'y aurait pas de temps suffisant pour qu'une 
rupture modérée par écrasement se produise. On a une situation semblable lorsqu'on applique soudainement une charge sur un 
échantillon de compression. En ce cas la roche a habituellement une résistance à la compression et une énergie de déformation 
plus grandes à la rupture. 

On a parfois pensé que dans certaines exploitations par blocs foudroyés, il y a eu des ruptures de blocs c'est-à-dire que 
le bloc entier s'est rompu aux limites du chantier d'abattage et qu'il s'est déplacé vers le bas comme un corps rigide. mais 
cette hypothèse n'est appuyée par aucunes données probantes; en outre, elle semble incompatible avec les principes de la 
cinématique. Le noyau central massif du bloc ne permettrait pas la dilatation horizontale du roc de la périphérie. De plus, 
comme on en a fait l'expérience dans certaines mines, meme la présence de galeries aux limites du chantier ou de galeries 
ascendantes aux coins de l'excavation né peut rendre possible cette dilatation. 

Cependant, s'il existe dans la roche des couches presque verticales de matériaux de faible résistance, de gros segments de 
roche peuvent SE détacher. c'est ce qu'on pourrait appeler une rupture par bloc. 

Le foudroyage provoqué: s'il faut amorcer ou accélérer le foudroyage, il est utile de connaître les propriétés de résistance 
du minerai. Pour les cas très rares où le terrain a une grande résistance à la traction, il est bon, quand la chose est 
économiquement possible, de supprimer cette résistance par un sautage préliminaire ou par la formation de fentes dans la partie 
centrale du chantier d'abattage. 

Toutefois, la plupart des masses rocheuses ont une faible résistance à la traction. En ce cas, il parait préférable, si 
une intervention est nécessaire, d'attaquer les retombées de la voûte de foudroyage dont la résistance à la compression pourrait 
empêcher l'éboulement. Le foudroyage se trouve donc accéléré, puisqu'on réduit la résistance A la compression de la roche où 
s'exercent les contraintes de compression les plus élevées. De plus, le plafond a tendance à s'aplatir et est probablement 
soumis en son centre à des contraintes de traction plus grandes. On a creusé des puits prés des parements et des chambres-
magasins dans ce but. 

On amorce également le foudroyage pour éviter l'écoulement local au travers de strates de faible résistance, car cet 
écoulement (Fig. 5-4b) peut avoir deux conséquences peu désirables: la roche stérile peut s'échapper par le renard avant que 
tout le minerai ne soit éboulé, et des contraintes diagonales de traction peuvent entraîner la fragmentation faible du minerai 
adjacent plus dur. Entre parenthèses, on retrouve cette meme disposition en porte-à-faux quand il existe une butée faible près 
de l'emplacement d'un bloc d'éboulement. Le bloc lui-même est en porte-à-faux entre cette butée et la butée compétente opposée. 

Des bures aux coins des excavations avec des postes de forage et des anneaux horizontaux de forage dans les butées de la 
voûte de foudroyage ont été utilisés pour amorcer le foudroyage. Il est important d'effectuer le sautage lorsque le poste de 
forage est presque au niveau de la couronne de la voûte; si le sautage est effectué trop têt, il peut y avoir foudroyage local 
de la zone affaiblie; s'il est effectué trop tard, les trous de mine peuvent être perdus. 

L'EXTRACTION 

Nous disposons de Feu de connaissances théoriques sur l'extraction du minerai foudroyé ou d'autres matières granuleuses; 
c'est une des lacunes graves de la mécanique des roches. Il s'ensuit que pour résoudre rationnellement les problèmes 
d'extraction, on utilise des modèles ou on étudie les données obtenues sur le terrain. 

La théorie qui sert à déterminer les pressions dans les silos nous'renseigne sur la nature des contraintes qui agissent sur 
les éboulis de foUdroyage immédiatement avant l'extraction (5). On voit à la Fig. 5-6(a) les contraintes d'un terrain situé 
au-dessus d'une trappe circulaire de rayon R (cette figure peut aussi représenter les contraintes dans le silo au débat ne 
l'écoulement). Une pression Ps Soutient le terrain situé au-dessus de la trappe. 

Avant que la trappe se déplace vers le bas, la contrainte principale majeure est verticale et la contrainte principale mineure 
est horizontale. L'anqle de tout plan de rupture naissante est donc de (45 	5 1/2) (Fig. 5-6a). Quand on abaisse la trappe 



(b) 

écoulement 
robab1e.„42  

pas d'écoulement 

d W 
I 	I 
„ 

	- 	• 
t i 	t t 	le-.1 eh 

\ 	I crv +dev I 	1'  
\ 

—rrlt t 
Pv 

1.3_,1 

(a) 

5-6  

Fig.5-6 Analyse des contraintes de foudroyage (14) 

2R 

écoulement 
libre 

Fig.5-7 Effet de la grosseur d, d'une particule en rapport uu 
rayon R, de l'excavation sur les conditions d'écoulement 
d'un minerai foudroyé (7). 



-kz tan FI.P/A) 

pv = A/P.GAM(1 - e  
k tan FI 

pv = A/P. GAM 
k tan FI 

Eq. 5-3 (a) 

Eq. 5-3 (b) 

Eq. 5-4 

Eq. 5-5 

Eq. 5-6 

Eq. 5-8 v b 
Pv 2k tanq 

et si 7.> > b: 

vii 	 Eq. 
•Ph 

2 tarup 

Donc 

011 

5-7 

pour commencer l'extraction, la terre a tendance à se cisailler selon ces plans. Mais on voit que, du point de vue de la 
cinématique, cela est impossible parce qu'il y aurait un mouvement horizontal des côtés vers l'axe du point d'extraction. 

Le terrain situé au-dessus de la trappe constitue une zone dans laquelle la direction de la contrainte principale majeure 
change rapidement. Au-dessus de la butée, A côté de la trappe, la contrainte principale majeure est toujours verticale alors 
que sur la trappe même, elle devient horizontale. Ainsi, les trajectoires des ccntraintes principales subissent une rotation 
de 90 degrés en une zone étroite au bord de la trappe. 

On croit que les limites réelles de la zone d'écoulement au-dessus de la trappe sont telles qu'indiquées par le pointillé 
de la Fig. 5-6(a) mais on ne sait pas encore les déterminer théoriquement: c'est pourquoi on les suppose verticales. On trace 
le schéma d'équilibre de la colonne de terre située au-dessus de la trappe et on en analyse les conditions de la statique (14). 

Si on retire de cette colonne de terre une tranche horizontale d'épaisseur dz, une contrainte verticale SIC-v agit sur la 
surface supérieure et la contrainte verticale (SIC-v) 	d(S/G,v) agit vers le haut sur la surface inférieure. La tranche subit 
aussi la force massique gravitationnelle qui agit vers le bas. Sur les côtés de la tranche, il y a une contrainte de cisaillement 
TAU qui agit vers le haut et une contrainte normale horizontale SIC-h. On analyse les conditions d'équilibre de cet élément 
lorsqu'il n'y a pas de mouvement (pas d'accélération). 

Soit SIG-h = k SIC-v où k est supposée constante. En étudiant l'équilibre de la tranche (Fig. 5-6a) on trouve l'équation 
de SIC-v: 

E Fy. = dW (7,. A - ( ev  dcrv)A - P. dz 0 

A étant la surface horizontale de la tranche, P, le périmètre et dW étant égal A GAM.A.dz. Donc: 

da,/ dz . -r, 

Comme la rupture ou l'écoulement commence dans les plans verticaux sur lesquels agit TAU, la valeur maximum de TAU selon la 
théorie de la résistance de Mohr est: 

7f.= c+ahtanm  

+ 4a, tane • 

Dcnc 

itlevidz=7-c.P/A -kev tane..P/A 

La résolution de cette équation différentielle donne; 

-kz tan FI.P/A) 
SIC-v = A/P (GAM-c.P/A1 (1-e  

k tan FI 

-kz tan FI.P/A) 
51G-h = A/p (GAM-c.P/A) (1-e  

tan FI 

Ainsi, sur la trappe SIC-v = Pv, 

Si c 	0 

Si z = 03  et c = 0, 

Si A est un cercle de rayon R, pour z = 00  et c = 0 

pv = GAM x  
2k tan FI 

Si A est un rectangle b x L, pour z = 09 et c = 0 

pv 
vii 	 Eq. 5-7 

2(b/L 	1)k tance, 

Dans l'étude précédente, on suppose que les limites de la zone d'écoulement sont des verticales s'élevant b,s-dessus des côtés 
de la trappe. tans ce cas, la Fig. 5-6(b) représente le diagramme de Mohr des contraintes qui s'exercent sur ces plans de rupture 
naissante ou d'écoulement. A l'aide de ce diagramme, on détermine la valeur de k pour un matériau pulvérulent: 

1 
k sic-h/SIG-y=  	 Eq. 5-10 

1+ 2 tan2 .;6 

Des mesures ont démontré que les valeurs actuelles de k s'accordent avec celles que prédit l'équation 5-10 (19, 20). Pour une 
substance cohérente, le rapport de la contrainte horizontale à la contrainte verticale est: 

SIC-v -2c tantp 
E4. 5 -11 

. 	SIG-v(1+2 tan2m) 

L'équation 5-3 peut être utilisée pour déterminer la dimension minimum de la trappe nécessaire pour soutirer un minerai 
collant ou cohérent: on résoud en fonction de b quand pv = O. 

Exemple: La cohésion d'un minerai abattu collant est de 500 lb/pi' (2.4 x 10 4  n/m 2) et sa densité de 100 lb/pi 2  (1600 
kg/m 3 ). Trouver le rayon minimum du point d'extraction pour provoquer l'écoulement. En portant pv = 0 dans l'équation 
5-3(a), on obtient: 

0 = GAM - c.P/A 

P/A = GAM/c 

R = 2c/GAI 

= 2 x 500/100 = 10 pi. (3.05m) 
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On utilise aussi l'équation 5-3(a) pour determiner la pression verticale moyenne sur la trappe ou sur la plaque qui règle 
l'écoulement du minerai d.un chantier d.abattage ou d•un silo. Cependant, on doit reconnaItre qu'une certaine déformation 
verticale de la trappe est nécessaire pour amorcer la rupture par cisaillement de la matière abattue de sorte que 1.effet ue 
voûte ait effectivement lieu et que la majeure partie de charge superposêe soit reportée sur les culées. Quelques expériences 
nous révèlent qu.un déplacement vertical d'à peu près 3.5, de la largeur de la trappe est nécessaire pour créer la pression 
verticale minimum pv (6). Ce chiffre varie selon la nature de la matière soutirée. 

Même Si la substance est pulvérulente, le point d.extraction doit avoir un diamètre minimum pour permettre l'écoulement 
libre. En ce cas, la grandeur de l'ouverture n.est pas fonction de la résistance au cisaillement du matériau abattu, mais de 
la grosseur des fragments. On peut voir que si le diamètre de Fouverture n.est pas tellement plus grand que la grosseur des 
fragments, des voûtes naturelles peuvent se former au point d'extraction et empécher 1.écoulement libre (Fig. 2-31a). 

Ces expériences ont montré les relations qui existent entre le diametre 2R de 1.ouverture et la grosseur d des fragments 
(Fig. 5-7) (7). En général, Pécoulement est libre lorsque rouverture est un peu plus de quatre fois pins large que les 
fragments. Mécoulement est possible (c'est-à-dire qu.on ne peut prédire s.il se fera ou non) lorsque 1.ouverture est entre 
deux et quatre fois plus large que les fragments. Quand la largeur de 1.ouverture est moins de deux fois celle des fragments, 
il n.y a pas d.écoulement. Les courbes limites varient selon la nature des matériaux soutirés. 

Plusieurs séries d'expériences sur modèle ont démontré que le terrain soutiré occupait avant son extraction un espace 
ellipsoIdal au-dessus du point d.extraction (Fig. 5-8a). Cependant un examen détaillé du matériau pendant l'écoulement a révéié 
que 1.écoulement par les bures de roulage est &abord un écoulement vertical du matériau situé immédiatement au-dessus des bures 
de roulage. A mesure que se poursuit l'extraction, 1.érosion entraIne le matériau voisin vers le point d'extraction (en mécanique 
des fluides, on dirait que Decculement de la zone I n.est pas rotatoire et que 1.écoulement de la zone R est rotatoire). Il 
est important de connaître la forme de telles zones d'extraction quand on détermine Pespacement des galeries intermédiaires 
de raclage. Cette forme devrait etre entre les elliFsoIdes représentées à la figure 5-8(a), de façon que seul le minerai est 
extrait sans que les remblais ne soient entraînés au-dessus des galeries supérieures. 

on a aussi observé que la quantité de matériau de la zone R entraIné vers le point d'extraction, ou la distance entre les 
limites de 1.ellipsolde, augmente selon la quantité de matériau qui s'écoule par la zone I. Ceci concorde avec le concept de 
1.érosion. C.est pourquoi on peut faire erreur si on calcule la quantité de matériau qui sera soutiré en un point d.extraction, 
et en particulier si on se sert dune ellipsoIde, sème si on se fonde sur des expériences sur modèle. Il s.avére donc nécessaire 
d.analyser les données du modèle de telle sorte que la forme de l'éllipsoIde soit fonction du volume de tirage. 

L.équation empirique suivante, basée sur une expérience sur modèle (11), nous donne une idée de ce procédé; 

1200 x2 + (10 y - •4 Vi/x)z 	200v2/3 	 sq. 5-12 

oû x est le rayon de la limite circulaire de la zone de tirage dans le plan horizontal ou la distance horizontale entre l'axe 
du point d'extraction et les points situés au bord de la zone d'écoulement, y, la distance verticale entre le point d.exteaction 
et les points situés au bord de la zone d'écoulement et V, le volume du tirage (Fig. 5-8a). D'autres travaux sur modèle qui 
utilisent des particules de minéraux purs ont démontré que les réseaux d'écoulement sont presque identiques pour un grana nouure 
de minéraux (16). 

Oespace qu'occupait le minerai soutiré a une forme ellipsoIdale seulement lorsque le sommet du tirage n'est pas à proximité 
d'une surface libre. Un cane de tirage se forme lorsque la zone de tirage est près de la surface du sol. Les principes un 
mécanique qui nous permettent d'étudier cette surface sont les memes que ceux qui s'appliquent è la stabilité des talus pot. 
chapitre 6). 

La zone d'écoulement peut Etre très mince; dans une exploitation par blocs foudroyés dune nauteur de 300 pieus (91.5m), 
les déblais des blocs voisins déjà exploités se sont écoulés quand on a laissé des piliers de 15 pi. ((1.6m) entre les blocs. 

D'autre part, avec des piliers de 30 pi. (9.15m) la zone d'écoulement ne s'étendait pas suffisamment pour comprendre ces setiers 
(9). On a également mesuré des canaux d'extraction hauts de 200 pi. (61.0M), en un cas larges de 5 à 	pieds (1.53 - 1.83m); 
en un autre cas, larges de 4 â 15 pieds (1.2 - 4.6m) (12). 

On a un autre exemple de la limitation du mouvement horizontal lorsqu'on augmente la largeur horizontale de l'extraction, 
avant le foudroyage, en creusant une fente A 7 degrés vers le haut du point d'extraction. En dépit de cette faiblesse 
artificielle, il y a extraction verticale (10). 

A cause de ce mouvement vertical essentiel du minerai tant au cours du foudroyage que pendant l'extraction, il est coûteux 
de percer des galleries de production et des puits d'extraction três.près l'un de l'autre, et aussi de récupérer le coin de 
minerai qui reste dans la paroi entre les niveaux d'exploitation d'un filet à fort pendage. 

L'écoulement suppose une rupture du matériau par cisaillement; toute cohésion dans le matériau foudroyé, ou toute diminution 
du volume des vides entra/ne une augmentation de la résistance au cisaillement de la roche abattue et est susceptible de diminuer 
la largeur du tirage. On voit à la Fig. 5-8(b) que la contrainte maximum de cisaillement s'exerce souvent verticalement au-
dessus des bords du point d'extraction. Cette contrainte s'affaiblit assez rapidement avec la distance de la zone d'écoulement. 
On conclut que la largeur de la zone R est probablement une fonction de la résistance du matériau au cisaillement et qu'elle 
est plus petite si la résistance au cisaillement augmente. 

On voit aussi que s'il existe sur les côtés de la zone d'écoulement une zone de roche ayant une résistance moindre au 
cisaillement, l'écoulement se fait vers cette zone. On a observé ce phénomène pendant des exploitations par blocs fouaroyés; 
le minerai tend à s'écouler le long des bandes inclinées de stérile et aussi vers le remblai du bloc déjà exploité si on ne 
laisse pas de pilier entre les blocs (11). De plus, le minerai s'écoule obliquement vers la zone située au-dessus des points 
d'extraction déjà utilisés (12). On voit à la Fig. 5-8(c) les volumes de minerai gui se sont écoulés successivement. 

Revenons à l'analyse qui a mené à l'équation 5.3. Si FI = 45° et k = 0.5, alors pV = GAM x R. Autrement dit, la pression 
sur la trappe d'extraction est équivalente à celle d'une colonne de terrain dont la hauteur est égale au rayon de la trappe, 
quelle que soit la hauteur du minerai reposant sur la trappe. La fraction (z - R) GAM do la pression du terrain qui n'est pas 
supportée par la trappe de soutirage est reportée sur les culées par un effet de voûte. 

Les piliers situés au pourtour du point d'extraction supportent donc des pressions accrues; si la roche est telle qu'on ne 
Fuisse pas conserver les piliers situés au-dessus des galeries de raclage, la pression s'exerce sur le revetement de ces galeries. 
Les piliers et le revetement subissent donc les pressions les plus élevées pendant l'extraction, ces expériences portant sur 
des silos ont donné de façon trés claire les mènes résultats (12, 13). 

L'augmentation des charges sur les piliers et sur le revetement est plus grande si on ouvre simultanément toute une rangée 
de trappes de soutirage que si on n•en ouvre qu•une, puisque les cnarges reposent sur les deux côtés de la rangée plutôt que 
sur les quatre côtés d'une seule trappe. De plus, si l'extraction se tait autour du périmètre d'un bloc, celui-ci tend à 
s'appuyer sur les piliers intérieurs ou sur le revetement des galeries de raclage. 

Les principes de mécanique que nous avons appliqués aux terres qui s'écoulent par un point de soutiraqe, ou à la matière 
que l'on extrait d'un silo, s.appliquent aussi aux éboulis de foudroyage à l'intérieur Ou chantier d'abattage meme. C'est-à-
dire que si le chantier d'abattage est rempli d'une paroi à l'autre et s'il est plus haut que large, la valeur moyenne de la 
pression en bas des éboulis de foudroyage est plus petite que le poids de ces éboulis. Des expériences démontrent qu'en effet 
cette pression n'augmente pas en fonction de la hauteur du bloc (12). Cependant, les terrains contigus au chantier d'abattage 
subissent une augmentation des contraintes verticales. Il est arrivé dans un cas que ces contraintes endommagent des puits de 
service voisins et, dans un autre cas, qu'elles entraînent une rupture par défaut de portance des terrains sous-jacents moins 
résistants, accompagnée de soulèvement dans les puits (11). 

Un foudroyage par section de bloc produit parfois le merle effet: on aménage un bloc entier, mais on effectue le foudroyage 
d'une partie du bloc A la fois. Une des culées de la zone de foudroyage se trouve alors au-dessus des galeries de raclage. 
Il n'y a pas de conséquences sérieuses si le terrain ne se rompt pas sous l'effet de ces contraintes accrues de ea muée. Mais 
s'il se rompt, les appuis des galeries de raclage situés à l'extérieur de ia zone de foudroyage subissent tluS pressions plus 
grandes que les appuis placés sous les éboulis de foudroyage. 

On peut comprendre un autre aspect des pressions dans le chantier d'abattage causées par le ecudroyaae en se rappelant que 

les pressions, représentées par une seule valeur wcy,nne fV, varient en fait d'une valeur faible pe'e's des Loilit'- s du chantier 
A une valeur maximum au centre du chantier. Les CbserVatiGns Ont montré u' en un terrain Incompe,tent où On ne peut pas ccnServer 
Les piliers au-dessus des points d'extraction, cette pression central , ' élevée poussu les cadres v es les paeots et vers les blocs 
voisins (11). 
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Fig. 5-10 Analyse de l'affaissement adjacent à un filon vertical épuisé 
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Si la compressibilité des culées de la voUte du bloc n'est pas uniforme, la répartition de la pression verticale est 
asymétrique. Dans une opération par longues tailles, le foudroyage se produit entre la face et un point dans le remblai derrière 
La zone d'exploitation (Fig. 5-9a). Puisque la culée arrière de la vollte est compressible, les étançons° du front de taille 
subissent le moins de pression; les étançons° de l'arrière-taille subissent le plus de pression verticale. 

Dans les mines de charbon, le toit est souvent stratifié et assez résistant (Fig. 5-9b). on a déterminé les répartitions 
types de la charge sur les étançons: la charge était de P sur les étançons°, de 2? sur8 et de 3? sur@ (17). Dans une mine 
de fer oil le toit était fait de roches stériles brisées, les charges des étançons(DCDet étaient respectivement de P, 1.7? 
et 1.7e (18). 

L'AFFAISSEMENU  

L'extraction souterraine du minerai soumet le terrain voisin à des contraintes accrues. La roche peut en effet se ueformer 
ou se rompre de façon visible sous l'effet de ces contraintes: c'est ce qu'on appelle affaissement. Le pendage des filons varie; 
aous ne considérerons ici que les deux cas extrèmes, c'est-à-dire les inclinaisons de 90 et de 0 degrés. 

On voit à la Fig. 5-10 (a) l'état du terrain après l'exploitation d'un filon vertical en procédant de la surface vers le 
bas. En ce cas, l'abattage a pour effet de supprimer la contrainte horizontale qui existait auparavant dans la roçhe encaissante 
immédiate. En d'autres termes, tandis que la roche encaissante était auparavant dans un état de compression triaxiale, la rocne 
de surface est maintenant dans un effort de compression biaxiale qui, si on suppose que la contrainte principale interméniaire 
na  pas d'influence sur la rupture, est équivalent à une compression uniaxiale. 

La Fig. 5-10(b) isole le bloc de la roche encaissante délimité par la ligne discontinue de la Fig. 5-10(a). Pour simplirier 
l'analyse, on suppose que la base de ce bloc ne subit aucune contrainte de cisaillement horizontale; il s'ensuit que le bloc 
ne subit aucune contrainte horizontale à ses limites verticales. La force massique W gravitationnelle agit vers le bas; la 
réaction du terrain sous-jacent, dirigée vers le haut, est la contrainte principale majeure SIG-1. En gros, ce bloc est 
équivalent à un échantillon soumis à un effort de compresssion uniaxiale. En ce cas quand la contrainte principale majeure dig-
1 est supérieure à la résistance uniaxiale du rocher à la compression, le ploc se rompt par cisaillement selon des plans de 
rupture inclinés à (45 + FI/2) par rapport au plan principal majeur, comme l'indique la ligne discontinue de la Fig. 5-10(b1. 

On developpe 1.analyse en tenant compte du fait que la contrainte SIC-1 est maximum A la base du bloc. Si cette contraints 
est tout juste suffisante à la base du bloc pour provoquer la rupture, elle n'est donc pas suffisante pour entra/net de rupture 
plus haut dans le bloc. Toutefois, si la rupture commence au coin gauche de la base du bloc (Fig. 5-10a et 5-10c), le pores 
de la partie supérieure du bloc porte sur un plan de cisaillement qui se rétrécit progressivement. Le bloc entier peut nunc 
subir une rupture graduelle par cisaillement. 

On voit à la gauche de la Fig. 5-10(a) la déformation des roches encaissantes en terrain homogène et élastique. un peut 
voir par intuition et la méthode des éléments finis montre que des contraintes de traction agissent parallèlement à la surface 
du sol et près de celle-ci; ces contraintes produisent les fissures que 1.on remarque souvent au sommet des tranchées et des 
talus rocheux. 

Si on suppose que la roche encaissante est en état d'équilibre plastique (c'est-à-dire qu'elle commence à glisser et donc 
la théorie de la résistance de Mohr régit le rapport des contraintes principales) plutôt que de supposer que la roche encaissante 
est une masse élastique, alors la relation entre les contraintes principales majeures et mineures sera representée par le 
diagramme de Mohr de la figures 5-10(d)(14). Ces cercles sont analogues à ceux des contraintes qui agissent sur un élément d'une 
masse rocheuse près de la surface; ces contraintes sont représentées à la Fig. 5-10(a) à gauche. Dans ce diagramme, l'enveloppe 
de rupture est linéaire au-delà de 1.origine; une enveloppe courbe n.entralnerait que des modifications qualitatives des 
équations. 

Si le terrain est en état d'équilibre plastique, on conclut d'aprés l'étude précédente qu'à partir d'un certain niveau, la 
contrainte principale mineure SIC-3 est une contrainte de traction. En conséquence, les contraintes norizontales dans tout le 
terrain sont des contraintes de traction jusqu'à une certaine profondeur limite zo. A cette profondeur, la contrainte principale 
majeure GAM x Zo est assez grande pour neutraliser les contraintes de traction. On détermine cette profondeur critique en 
considérant la Fig. 5-10(5) (14): 

z. = (2s/y) tan (45 + cr/2) 	 Eq. 5-13 

L'analyse précédente ne donne pas les contraintes de traction quand le terrain n.est pas en état d'équilibre plastique. Cu n'a 
malheuruesement pas encore trouvé une solution pour un terrain élastique, mais l'analyse des éléments Linis peut Etre utilisée 
pour déterminer les contraintes et les déformations pour une variété de conditions (voir chapitre 2). 

Les contraintes de traction entralnent presque toujours une rupture parce que les masses rocheuses ont habituellement une 
faible résistance à la traction. Des fissures de traction (Fig. 5-10a) se produisent très souvent; la valeur de l'angle SET 
entre ces fissures et la base de la zone exploitée est très discutée. On croit souvent par erreur que l'angle des fissures 
superficielles varie entre 65 et 75 degrés. Les fissures de traction dépendent du rapport de la résistance à la contrainte, 
qui varie à son tour selon la forme et aussi selon le temps (puisque la résistance est fonction du temps). Selon certaines 
mesures, cet angle d'affaissement variait d'un minimum de 80 degrés à une valeur maximum de 94 degrés (c'est-à-dire que le oroc 
se trouvait en surplomb) (21). En un autre cas, l'angle a diminué de 73 à 42 degrés avec le temps (9). 

11 est donc dangereux de supposer que la réaction du terrain se fait selon un angle constant et relativement élevé et de 
se servir de cet angle, pour protéger des bâtiments en surface et pour éviter le drainage d'une rivière ou d'un lac. 

Malheureusement, il est difficile de prédire l'influence de 1.affaissement. Au point oé en sont les recherches, la marcne 
1 suivre est de mesurer les mouvements de la surface du terrain afin d'obtenir empiriquement des mesures quantitatives de la 
réaction du terrain par rapport à la geométrie dominante. Dans l'élaboration des plans, on se base ensuite sut ces données, 
en tenant compte de la geométrie des plans d'exploitation minière et de la présence ou de l'absence de remblai. Cette méthode 
a uêjà été utilisée avec un certain succès (15). Mais on peut bénéficier de l'apport de l'analyse des éléments finis. 

On peut aussi se demander s'il est possible qu'une rupture se produise au-dessous du niveau supérieur du minerai plutCt que 
les murs se fracturent au-dessous du minerai. En somme, il s.agit de savoir si la paroi subit une rupture de portance ou de 
compression uniaxiale. Nous avons vu au chapitre 1, qu'en terrain homogène, la contrainte nécessaire pour entrainer une rupture 
Se portance (Eq. 1-17) est beaucoup plus grande que la contrainte nécessaire pour entratner une rupture par compression uniaxiale; 
les effets de l'affaissement se manifesteront donc probablement par une fissuration superficielle par traction, et éventuellement 
par une rupture par cisaillement selon des plans obliques au-dessus du niveau d'exploitation. Les observations confirment ces 
raisscnnements théoriques. 

On peut aussi s'attendre à ce que les ouvertures percées dans les parois près du gisement soient soumises à des contraintes 
très élevées. En effet, on a constaté le travail et meme l'effondrement de galeries de service et de travers bancs lorsque le 
niveau d'exploitation dépasse le niveau de ces ouvertures. 

Etudions maintenant le second cas: les conséquences de 1•exploitation d'un filon ou d.une concile de minerai horizontal (Fig. 
5-11). Le terrain sus-jacent tend à fléchir vers la zone d'exploitation sous l'effet des contraintes de flexion. Comme pour 
une poutre encastrée, les efforts de traction agissent à la surface supérieure des culées et à la surface intérieure du centre 
de la portée. On a vérifié par des mesures des mouvements de surface que les déformations de traction se manirestent sur les 
culées (Fig. 5-11b) et des déformations unitaires de compression se produisent au centre de la zone d'exploitation. Le terrain 
se comportant comme une poutre, des fissures de traction se produisent prés des zones des déformations unitaircs de traction 
superficielles maximums, et des fissures de tracticn diagonales se produisent dans le terrain immédiatement au-dessus de la zone 
d'exploitation (voir lignes ondulées à la Fig. 5-11a). Il peut y avoir rupture par cisaillement entre ces deux rés,aux de 
fissures; cela dépend surtout du comportement du terrain immédiatement au-dessus de la zone d'exploitation. Si ce terrain se 
fragmente et s'écoule vers la zone d'exploitation, le terrain adjacent n'a plus d'appui sur ce terrain horizontal et se rompt 
par cisaillement; ce cas est analogue à celui qu'on a vu à la Fig. 5-10(a). Des failles situées en uns  points critiques sur 
les culées ont augmenté le tassement à la surtace (32); les groupes de diaclaces dominants ont le meme effet. 

La valeur du tassement (élastique et plastique) à la surface dépendera de plusieurs facteurs. Les propriétés ue lu masse 

rocheuse, ainsi que les caractères de sa structure, seront très importants. Ces propriétés peuvent etre analysées tel qu'Inuiqué 
à l'appendice d. L'affaissement augmente en fonction du rapport de la portée de la zone d'exploitation A la profondeur au-dessous 

Se la surface; l'effet plastique maximum est atteint lorsque ce rapport est plus que deux. La hauteur H ue la zone a'ex„roitption 
tient son ioroLtance de ce qu'elle régit la quantité d'éboulement qui se produit avant que la contre-pressaon dtatrirsante se 
forme par l'expansion causée par la chute du toit. Dans de telles conditions, le tassement à la surface est natituellement nu 

0.95. La hauteur effective augmente si 0n enlève une partie de la roche foudroyée; elle 41Milles av.c le reaud..ya9,. ou un autre 
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système de supports qui emptche le mouvement des murs ou du toit de sorte que le tassement à la surface peut être aussi petit 
que 0.1H. Les études des éléments finis nous sont utiles pour prédire les mouvements et les déformations unitaires à la surface. 

Les effets de la déformation à la surface sur les structures peuvent âtre sérieux. Le mouvement vertical peut endommager 
les canalisations des eaux et des égouts. Les tassements différentiels provoquent la fissuration des surs, le dérèglement des 
portes et des installations et la rupture des gradins. Les déplacements horizontaux (soit des expansions ou des contractions) 
peuvent fissurer les parois et les tuyaux. L.êtude et l'évaluation de ces effets nous permetteraient d.établir des mesures de 
sécurité pour les minimiser. Une autre façon serait de laisser des piliers de protection sous-terre. On peut calculer les 
dimensions de ces piliers par des modéles d'éléments finis. 

Si on ne tient pas compte de la surface du sol, la Fig. 5-11(a) représente aussi le profil d.un filon vertical. Les parois 
situées près de la zone d'exploitation sont sollicitées par les mélmes contraintes de traction et de cisaillement. Les dommages 
dans les parois des filons verticaux sont donc des effets de l'affaissement. Comme exemple de ces dommages, on cite 
l'effondrement d'une excavation située à 100 pieds (30.5m) A l'intérieur de la paroi et seulement 75 pieds (22.9m) au-dessus 
de la sous-cave d'une exploitation par blocs foudroyés (9). Cet effondrement n'est pas inclu dans les affaissements ou les 
écoulements habituels, ces memes cas de déformation et de comportement des parois sont rencontrés très souvent à la base des 
zones d.exploitations. Ces effets prennent le nom d'affaissement à des niveaux élevés, ce qui montre qu'un angle limite constant 
ou un affaissement comme enveloppe de rupture de terrain est un concept qui n'est pas fondé sur la mécanique du système. 

contrôle des terrains: Le contrôle des terrains est un problème majeur dans les exploitations en grande profondeur. L. 
rapport de la contrainte maximum S à la résistance à la compression uniaxiale Qo de la formation peut être utilisé pour déterminer 
sil y aura des conditions critiques. Dans les roches dures où la substance rocheuse a une résistance moyenne à la compression 
de 1.ordre de 40 000 lb/po. (276 MN/m.), la masse rocheuse aura une résistance effective moyenne de 20 000 lb/po. (138 4N/m9 
approximativement si on ne tient pas compte des faiblesses locales telles que des failles. Puisque la résistance d'un matériau 
varie autour de sa valeur moyenne (tel qu.indiqué au chapitre 4) on peut s'attendre à ce que entre 15% et 205 du matériau se 
rompt pour une contrainte égale à la moitié de la résistance moyenne (c.à.d. â 10 000 lb/po. (69 MN/m.)). Les contraintes 
cnangent leurs directions autour des ouvertures pour se concentrer dans les culées et prennent une valeur égale à deux fois ou 
plus la contrainte naturelle: par conséquent, lorsque la contrainte maximum dans la formation est de 5000 lb/pc.. (34.e AN/m.), 
ou que le rapport S s /Qo est plus que 1/8, on peut s'attendre a des conditions critiques de contrôle de terrain des les mines 
exploitées dans les roches dures. Pour cela on veut dire par "grande profondeur" les profondeurs de 5000 pi (1525m) ou plus. 

Cm doit s.attendre alors à 1•embourbement des ouvertures de développement, ainsi que des parois et des fronts dans les 
chantiers d.abattage dans les mines profondes. A une très grande profondeur, les contraintes naturelles moyennes élevées (par 
exemple, jusqu.â 13 000 lb/po. (89.7 MN/m.)) dlle à la gravité seulement dans les mines profones en Afrique du sud et en Indes), 
produiront des concentrations de contraintes assez élevées pour broyer méme la substance rocheuse. A de moins grandes 
profondeurs, les valeurs de la résistance dans quelques sections de la masse rocheuse inférieures à la résistance moyenne et 
les variations des contraintes naturelles supérieures aux valeurs moyennes dans les autres sections, sons la cause de 
l'instabilité (25). 

Em même temps, il arrive quelques fois que les contraintes horizontales dans la roche soient plus grandes que les contraintes 
verticales. D.après la figure 5-12(a), on retrouve les conditions d.exploitation "en grandes profondeurs" A une profondeur 
d.environ 1500 pi. (457.5m) dans les mines de roches dures; en effet, un violent coup de toit nécéssita la fermeture d'une mine 
au Canada gui opérait â une profondeur de 500 A 700 pi. (152.5 - 213.5m) sous le sol. Les conditions d'exploitation en très 
grande profondeur se rencontrent dans les roches dont la résistance est basse à des profondeurs moyennes. Ainsi, dans les mines 
de potasse de la Saskatchewan, à une profondeur de 3500 pi. (1067.5m) et où le rapport s i /Qo est plus que 1/2, le comportement 
du sol autour de l'excavation est semblanle à celui déjà vu dans les mines de roches dures de grande. profondeurs. 

Coup de toit est le terme qui définit les effondrements d'une rapidité et d'une violence suffisantes pour endommager les 
excavations et les installations et pour nuire aux travailleurs. Par conséquent, pour qu'il y ait un coup de toit, il est 
nécessaire que la contrainte dans la roche soit plus grande que la résistance. Puis, la roche doit transformer en énergie de 
déformation, la majorité du travail exere sur elle par la contrainte plutôt que de dissiper ce travail sous la forme de 
déformation plastique. La rupture est alors une fracture fragile accompagnée de la violence associée à la libération soudaine 
de tout l'énergie de déformation auparavant emmagasinée. De telles ruptures ont lieu habituellement dans les fronts de taille 
ou dans les culées des chantiers d'abattage, ainsi que dans les piliers et les parois adjacentes. 

On voit â la figure 5-12(b) un plan vertical où l'abattage s'est élevé d'un niveau à l'autre et dont les deux fronts obliques 
convergent de sorte qu'un pilier de minerai de dimensions décroissantes est formé. La concentration des contraintes dans ce 
pilier sera três élevée. Si les propriétés physiques du minerai sont telles qu'elles produisent, façe à cette contrainte, une 
réaction élastique et cassante, la rupture de ce pilier provoquera un coup de toit. Simultanément, la roche entourante du niveau 
(galerie par exemple) au-dessus du pilier sera soumise à une concentration des contraintes concentrées dans le front de taille 
du chantier d'abattage. 

La figure 5-12(c) montre un cas très fréquent où une faille entrecroise un filon de minerai. Si l'abattage se dirige vers 
cette faille, on peut s'attendre à ce que le pilier de minerai adjacent à cette faille éclate; sinon, une fois la faille atteinte, 
on risque l'éboulement en grand volume de la roche encaissante. 

Là où les dykes entrecroisent le filon, les coups de tait se produisent plus souvent que normalement (22). Lorsque la roche 
du dyke est plus dure ou plus rigide que la roche avoisinante, elle attire les contraintes, tout comme l'inclusion dure que l'on 
voit à la figure 2-5(f); ces dykes provoquent des ruptures explosives lorsque libérées de leur confinement au cours de 
l'exploitation (22). Lorsque le dyke est constitué de roches tendres et altérées, la contrainte se reporte et se concentre dans 
le terrain contigu. Cette action est semblable à l'action de la faille â la figure 3-4(a). 

La ligure 5-13 représente le plan et les sections d'une mine lors d'un important coup de toit. Le pendage du filon de cette 
mine est entre 75 et 85 degrés. sa largeur varie d'un plus petit filet jusqu'à un maximum de 70 pieds (21.4m). Un pilier a 
été laissé dans le corps du minerai en face du puits, et l'abattage s'est avancé jusqu'à 1600 pi (488m) dans une direction et 
900 pi (274.5m) dans une autre. Un coup de toit provoque la rupture du pilier et la fermeture complète du puits entre le niveau 
1400 et 2800 pieds (427 - 854m). A cause de la grande quantité d'énergie libérée et enregistrée par des seismograpnes jusqu'à 
une distance de 570 mille (917 km) (ce qui équivaut A 5 x 10 1 ",  ergs (5 x 10 10  J.) ou à une dêtonnation de 200 tonnes (84 x 10 10  
J.) de 181), un champ de contraintes horizontales résiduelles doit exister dans cette région. 

Les coups de toit produisent des secousses de terrain avec des caractéristiques différentes de celles des secousses produites 
par d'autres causes. Dans une mine, par exemple, la fréquence des signaux des coups de toit variait entre 200 et 400 cps., alors 
que pour les signaux d'un sautage elle était de moins de 100 cps. On peut déduire que le coup de toit dans cette mine ne fut 
qu'une suite rapide de ruptures distinctes. 

Aucune métncde scientifique connue nous permet d'anticiper les coups de toit. Si on reconnait que les contraintes résiduelles 
varient d'une section à une autre, la mesure des contraintes avant le développement ou l'exploitation permetterait de situer 
les zones locales de contraintes résiduelles élevées. Ces zones devront étre évitées ou sujettes à maintes précautions. De 
plus, un programme d'essais peut indiquer si la roche qui a subi l'éclatement a des propriétés distinctes. La planification 
du développement et de l'exploitation devrait inclure l'essai pour établire la présence de cette propriété. 

Une méthode plus empirique consiste à essayer des piliers de diverses largeurs dans le but de réduire leurs dimensions jusqu'à 
ee qu'ils s.écrasent doucement. L'expérience montre que les piliers dont la largeur est plus grande qu.une largeur critique 
keuvent résister à la rupture et emmagasiner de l'énergie, puis ils éclatent lorsque la surface de l'abattage est augmentée. 

Une méthode de contrôle des terrains developpée récemment se base sur les théories décrites dans les chapitres précédents 
(37). A l'aide de l'équation 2-4(b), on voit qu'une force ou une contrainte sur une surface provoque une contrainte sur les 
réglons adjacentes qui varie inversement avec la distance au carré: 

a So/r. 

Dans cette équation, Sc représente la contrainte naturelle normale au corps du minerai et ainsi la contrainte d'excavation 
agissant sur les parois à la suite d'un abattage (d'après le concept ne la figure 4-13(c)), SIG-0 serait la contrainte induite 
tans in  roche à une distance r de la zone exploitée, et a est une constante. S'il y a une galerie ou un niveau où SIG-o agit, 
us pourra établir une relation entre la réduction de section et le paramètre dans l'équation du déplacement utilisée pour obtenir 
l'équation 4-5: 

ô .ba
o
B
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Del-c est la réduction de section à travers la dimension Do, E, le module de déformation de la masse rocheuse, et h et c sont 
des constantes. Cette équations nous permet de prédire les conditions des coups de toit. 

Une autre méthode pour prédire les coups de toit consiste à intercepter les microséismes émis tar la plupart des roches 
soumises à des contraintes (voir chapitre 1). Cette méthode a montré, dans certains cas, qu.une activité inhabituelle, dune  
durée de 15 minutes à un mois, precède 1.5clatement (34). Cependant, une surveillance intense exeree dans une mine pendant 
plusieurs années a prouvé que cette méthode était incapable de donner des avertissements sûrs. De plus, on a déjà vu, que 
1.activité micrcsismique, dans les régions attenantes, durant le lapse de temps qui précède immédiatement un coup de toit 
important, avait été séduite considérablement. La mesure des autres effets, telle que la réduction de section, révèle le même 
phénomène. Il est concevable que de tels éclatements se produisent parce que la roche ne rêagit pas de façon à produire des 
fissures microscopiques internes. Selon ce concept, l'activité microsismique indique, dans certains cas, la libération des 
ccntraintes dangereuses plutôt que l'accumulation des contraintes critiques. Ainsi l'énergie de déformation dans une roche qui 
n'émet pas de microséismes produit éventuellement une rupture explosive qui caractérise les coups de toit importants. Malgré 
ces contradictions, cette méthode peut être utilisêe pour repérer les zones d'activité en utilisant des filets et des appareils 
enregistreurs de triangulation semblables aux dispositions sismiques (33). 

Enfin, les effets dynamiques (qui dépendent du temps) de d.exploitation ont aussi leur importance. Si la masse rocneuse 
tend à travailler ou à s'écouler sous 1.effet d'une contrainte élevée (il existe probablement toujours de tels mécanismes dans 
les formations rocheuses quoiqu'ils soient faibles et peu apparents), le taux de l'exploitation influence la concentration use  
contraintes aux endroits critiques. La concentration de l'énergie de déformation emmagasinée dans les zones des culées sera 
mains élevée pour des taux bas de progression que pour des taux élevés puisque les concentrations des contraintes ont le temps 
nécessaire pour décroItre et se diffuser au moyen d'un mécanisme d'écoulement (Fig. 3-3). D'autre part, on a constaté dans 
certaines zones d'exploitation que la fréquence des éclatements a diminue considérablement lorsque le taux de progression a été 
augmenté. Cela est dt peut être à la diminution du nombre d'éclatement des parois. 

En êtablissant le plan des dispositions et des séries de production, on doit assurer que des concentrations minimum de 
contraintes se produisent à chaque phase et que la géometrie du site pendant l'exploitation ne soit pas dans un état plus serieux 
que celui de l'étape finale (23). Les chantiers d'abattage engendrent des concentrations de contraintes plus élevées dans les 
fronts de taille que dans les ouvertures de développement, la géométrie finale étant dans un état plus critique que celle de 
1.ètape initiale. On a suggère un autre critère: le changement de l'énergie libérée ou le changement de 1.énergie de déformation 
emmagasinée (voir chapitre 2) doivent Être maintenus â minimum; cependant, pour des fins pratiques, les deux méthodes sont 
équivalentes. Selon un autre concept qui pourrait être utile, les coupoles de sol détendu dans les parois (chapitre 4) doivent 
augmenter graduellement par 1.augmentation des portées des chantiers d.abattage seulement. Ces coupoles ne doivent pas doubler 
ou tripler soudainement de grosseur lorsque s.y joignent deux portées adjacentes; ceci aurait pour effet la surcharge rapide 
des soutènements et des fronts de taille et des conséquences désagréables (23). 

On peut déduire de ce qui Frêcède que les exploitations par chantiers d'abattage et piliers ne sont practicables que dans 
des conditions de "grande profondeur" si le rapport d'extraction est maintenu en-dessous de 0.5 (en d'autres termes, dans les 
circonstances inhabituelles ob les réserves sont illimitées et où le transport et le dêveloppement importent peu dans le coût 
total). S'il n'en etait pas ainsi, les concentrations de contraintes dans les piliers seraient plus élevées que les 
concentrations minimums dans les fronts de taille; de plus, le volume du terrain soumis à ces concentrations serait plus élevé. 
D'autre part, cette méthode d.exploitation sera practicable pour un rapport d.extraction supérieur à 0.85, selon le coût, là 
où on a jugé que les petits piliers, qui s.écrasent graduellement et sans éclatement, constituent de meilleurs soutènements pour 
contrôler l'affaissement que d'autres types de soutènement. Les dimensions des piliers, dans ce cas, doivent être plus petites 
que la dimension minimum critique, ou encore, la dimension en-dessus ae laquelle 1.écrasement plutôt que  l'éclatement se produit. 
La dimension maximum critique est celle de  l'étape où le pilier n.est pas conaidéré dangereux parce qu'il est semblable à un 
terrain non chargé et non remanié. 

La géométrie de longue taille oû des séries de fronts de taille alternent avec des lignes (Fig. 5-14a) qui peuvent être 
perpendiculaires ou obliques à la direction, évite les concentrations excessives ce contraintes associées aux piliers, aux 
eromontoires et aux péninsules (voir figure 5-14b). Cette méthode est essentielle dans les exploitations profondes car il est 
Impossible d'éviter l'éboulement sauf lorsqu'un rapport d'extraction inférieur à 0.5 est applicable. Ainsi l'éboulement est 
acceptable mais devra être controlé par un soutènement de remblayage, des muretins de remblai, des piliers qui s'écrasent ou 
des appuis temporaires dans les filons étroits  (oû on peut accepter la fermeture complète et ultime de l'ouverture). Un 
soutênement quelconque est requis pour que la reconstruction des niveaux, après un coup de toit, devienne plus facile. Lorsqu'il 
n'y a pas de soutènement, les parois dans les filons très inclinés échappent A tout contrôle au long de plusieurs niveaux. tans 
les couches horizontales, ces parois deviennent très fragmentées (en plus des éclatements des parois profondes) alors que pour 
le cas d'un tassement gradue, unitorme et limité, elles sont restreintes. Là oû des roches stériles aoivent être laissées en 
elace, on devra faire sauter ces équidés s'ils ont les dimensions d'un pilier critique. Autrement, ils pourraient occasionner 
aes coups de toit (35). 

La difficulté d'entretenir des niveaux et de continuer le roulage derrière le front de taille nécessite l'abattage en taille 
rabattante (quoique les facteurs économiques du contrôle des terrains, du transport et du financement du développement 
détermineront le procédé à suivre). De plus, en tenant compte des difficultés que l'on peut rencontrer en exploitant dans la 
direction des failles et des dykes les plus importants, il est préférable d'éviter l'exploitation dans la direction de ces 
phénomènes (Fig. 5-16c) (23). De même, il est préférable d'amorcer l'abattage aux intersections y dans les filons et a es les 
mines éloignées de ces pnenomènes (36). 

Les conditions de la géométrie de longue taille limitent considérablement le nombre de fronts de taille d'exploitation. 
Dans ce cas, si possible, des panneaux séparés par de larges piliers de protection peuvent se former. Les dimensions de ces 
piliers doivent être plus grandes que les dimensions critiques pour éviter la possibilité d'un coup de toit. Cependant, même 
dans ce eas, l'exploitation ultime de ces piliers de protection sera plus difficile que la poursuite de l'exploitation avec ue 
front de longue taille. Une autre disposition (Fig. 5-14d) (ou la configuration inverse d'une exploitation descendante) est 
d'avoir Une série  oe piliers de protection temporaires. L'angle d'obliquité de la longue taille peut être modifié jusqu'à ce 
lue la base du tromontoire soit émoussée, ce qui diminue le nombre de coup de toit, ou aiguë, ce qui provoque une rupture lente. 
tes galeries ou niveaux dans ces promontoires concentrent encore plus les contraintes élevées dans les piliers, ce qui augmente 
La possibilité des couts de toit (à une certaine étape, ces niveaux sont fermés à toute circulation pour éviter les accidents). 

La méthode d'exploitation des piliers de protection devrait exiger que des concentrations minimums de contraintes se 
produisent pendant toute l'exploitation, ce qui veut dire commencer au bas d'un pilier qui s'étend dans la directicn du pendage 
et exploiter vers le haut. Commencer d'un côté et s'avancer vers l'autre, produit, lorsqu'on aptrocne ce deuxième côté, une 
période de concentrations de contraintes trés élevées. Les piliers de protection sont employés encore pour limitez la quantité 
JE l'éboulement et de l'affaissement et pour protéger contre les influx d'eau dangereux là où cela importe. 

eans les corps de minerai à plusieurs filons, il est préférable de commencer l'exploitation par le toit, surtout si le pendage 
du minerai est lent de façon à ce que l'exploitation du deuxième filon n'ait pas lieu sur un terrain tcuuroyé. 

Les galet les, les travers-bancs, les niveaux, les salles de dispositifs de levage dans les installations d'épuisement et 
les voies de roulage devraient Être situés, si possible, de façon à éviter 1.amplification des concentrations de contraintes. 
Donc, les ouvertures devront être courbées dans la forme vers laquelle elles tendent à travailler; des piliers appropriés uevront 
être laissés et les intersections à angle aigu entre les ouvertures adjacentes, et entre une ouverture et une structure géologique 
majeure, devront être évitées. Dans des conditions critiques, le creusement d'une galerie de service dans los parois après se  
iront de taille est préférable pour éviter le décollement par plaques et l'éclatement qui se produisent si la galerie existe 
et est enveloppée par les concentratians de contraintes du front de taille (26). 

LE EEMELAYAGE 

Le remblayage est un des matériaux les plus importants pour servir de soutènement aux piliers et aux parois. Il a pour 
etret, non seulement d'empêcher l'énoulement, mais encore de faciliter la récupération des piliers de minerai. Le remolayage 
réduit sensiblement la quantité ultime de Pariaissement de la surface dû a l'exploitation (0.5 à 0.15 de l'aftaissement qui 
survient lorsqu'on ne remblei pas). Les matériaux de remblai les plus utilisés sont: les stériles, les décnets  d'usine et la 
radhe, le sahie et le gravier de carrière. En générai, le remblayage se tait hydradliquement,  mais on le tait également à sec 
par l'écoulement par gravite cu dans certains cas à l'aide de l'air comprimé. 

Les setects du remblayage qui coecernent la mécanique sont: les caractéristiques d'écoulement du remblayage hydraulique; 
la tressidn sur les cloisons (en particulier celle du remierayage hyoraulique); le drainage pour réduire les pression, 
didrauliques; le lavage des fines gai eloquent les galeries; la iression du soutènement exercée sur les terrains vomie; le 
,,,np:c..3sibilitê à cause du serrement d,, parois; la cimentation du remolai pour augmenter sa résistance; la rididité du remblai 
lorsqu'il sert de pilier. 
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Co considère le remblai comme un matériau en trois phases et qui comprend des solides, des liquides et des gaz. Les 
propriétés mécaniques du remblai relèvent donc de la mécanique des sols; on les définit habituellement de la manière suivante. 

L'indice des vides e est le rapport du volume des vides Vv au volume Vs des solides: 

e = Vv / Vs 	 Eq. 5-14 

Ce rapport s'exprime comme un nombre décimal. On décrit aussi la Sème propriété au moyen de la porosité n, qui est le rapport 
du volume des espaces intergranulaires au volume total V du matériau (solides, liquides et gaz): 

n = 100 Vv/V pour cent 	 Eq. 5-15 

Le degré de saturation Sn est le rapport du volume d'eau Vw dans les vides au volume total Vv de ces vides: 

Sn = 100 Vw/Vv pour cent 	 Sq. 5-16 

En mécanique des sols, la teneur en eau w est le rapport du poids Ww de l'eau dans la masse au poids Ms des solides: 

w = 100 Ww/Ws pour cent 	 Eq. 5-17 

Lorsqu'on fait les essais de teneur en eau sa, celle ci s'exprime par le rapport du poids Ww de l'eau au poids total (poids ww 
le l'eau +poids Ws des cohues) de l'échantillon: 

wa = 100 Ww/(4.w +  Ils) pour cent 	 sq. 5-18 

Le poids spécifique G des solides est le rapport du poids des solides au poids d'un volume égal d'eau: 

G = vi spli sv 	 sq. 5-19 

00 GAM-w est la densité de l'eau. Le poids spécifique est un rapport sans dimension et ne comporte donc pas d'unités. 

La densité sèche GAM-d du remblai (q.q.fois appelé densité de la masse), en mécanique des sols, est le rapport du poids des 
sclides au volume total (solides, liquides et gaz): 

Eq. 5-20 = Ws/V 

La densité totale GAM-t est le rapport du poids des solides et des liquides au volume total: 

y t =  (W s  + Ww ) /V Eq. 5-21 

Exemple: Le volume in situ d'un échantillon de remblai est 0.0139 pi.. (0.4 x 10 - .m.). Le poids total est de 1.53 111(..8 
N); -après le séchage, le poids est de 1.05 lb(4.7 N) et le poids spécifique des particules est 2.70. 

1. Pis = 1.05 lb(4.7 N), Ww = 0.48 lb(2.1 N) 

Vs = 1.05/(2.70 x 62.4) = 0.00623 pi.. (0.17 x 10 -3m3 ) 

Vii = 0.48/62.4 = 0.00770 pi.. (0.22 x 10 - .m3 ) 

Vv = 0.0139 - 0.00623 	0.00767 pi.. (0.22 x 10 - .m.) 

2. s = 100 x 0.48/1.05 = 45.7% 

3. Sn 	0.00770/0.00767 = 100x 

4. e = 0.00767/0.00623 = 1.23 

5. n = 100 x 0.00767/0.0139 = 55.3% 

6. GAM-d= 1.05/0.0139 = 75.5 lb/pi. (1210 Fg/m.) 

7. GAM-t= 1.53/0.0139 = 110.0 lb/pi. (1760 Fg/m.) 

En plus des propriétés précédentes, la taille des grains et la distribution granulométrique constituent des propriétés 
importantes du remblai. Aux Etats-Unis, les ouvertures standard des mailles des tamis, en fonction desquelles la plupart des 
résultats expérimentaux sent exprimés, sont les suivantes: 

Numéro du tamis 	 Ouverture des mailles 

	

4 	 4.76 mm 

	

10 	 2-00 

	

20 	 0.84 

	

40 	 0.42 

	

60 	 0.25 

	

100 	 0.149 

	

200 	 0.074 

	

325 	 0.044 

Considérons la courbe granulométrique de la Fig. 5-5. La taille des grains qui correspondent à 10% est définie comme étant la 
dimension effective D, 0  des grains; des expériences cnt montré une relation entre cette valeur et la facilité avec laquell l'eau 
traverse un échantillon granuleux. On peut tirer de l'équation empirique suivante le coefficient de perméabilité k d'un sable 
dont le diamètre des grains varie de 0.1 mm à 0.3 mm: 

k = D. io 	 Sq. 9-22 

où X s'exprime en cm/sec et D ia  en mm. De plus, l'équation 5-22 sert â déterminer la perméabilité approximative des remLlais 
lorsque la taille d'une partie des grains est beauccup plus petite que les valeurs indiquées ci-dessus (cf. la table suivante) 
(27). 

UABLE 1 

Coefficients de perméabilité mesurés et calculés (27) 

Echantillon E y . 	 Coefficient de perméabilité k (cm/sec) 
mm 	 Mesuré 	Déterminé à l'aide de l'équation 5-22 

	

0.034 	 113 x 10 - . 	 116 x 10-. 

	

0.028 	 92 x 10-5 	 78 x  b0- 

Depuis quelques années, on lait de nombreuses études pour déterminer quelle taille de grain prcduira un agrégat de nansitt, 
maximum. Parmi les nombreux critères suggérés, aucun n'est satisfaisant car il faut tenir compte des variations importantes 
de la forme Et de l'angularité des particules. On se sert cependant de l'équation de Talbot pour obtenir une première 
approximaticn: 

p 	100(D/04 0 ' 5 	 Eq. 5-2a 

00 p est le pourcentage des qrains tiaveraant un tamis de calibre D lorsque la taille maximum des grains est Dm. On voit à la 
Fig. 5-15 une courii qranulamétrique obtenue à l'aide de cette équation. L'alréjat utilisé dans la construction de la VOIE 
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maritime du Saint-Laurent a été traité de façon A satisfaire réquation précédente; on a toutefois utilisé un exposant de 0.4 
plutOt que de 0.5 afin de tenir compte du caractère allongé et anguleux des particules provenant d'une roche de carrière; 
1.économie du ciment a compensé largement le coût du traitement nécéssaire pour obtenir la densité optimum de 1.agrégat. t.autres 
bénifices semblables peuvent Atre obtenus en.modifiant le triage granulométrique des remblais (31). 

La mesure numérique d'uniformité, le rapport 0 62/D22, appelé coefficient d'uniformité Cu, donnent une évalutation numérique 
approximative des caractéristiques de la densité; plus la distribution granulomètrique.des particules 'est variée (plus Cu est 
grand), plus le remblai est dense. Un remblai dense est plus résistant, plus rigide, et la cimentation est plus efficace. 

Considérons la structure d'une matière granuleuse comme un ensemble de boules. Les boules peuvent étre placées les unes 
sur les autres ou entassées en forme de pyramide, ce qui donne une'configuration plus dense. Pour une matière granuleuse, on 
a trouvé que la différence de densité sèche entre un ensemblage lâche et un assemblage compact est d'environ 10 lb/pi. (160 
kg/m.). 

Il est bon de connaItre la granulométrie d'un échantillon; on a trouvé que si un pourcentage important des particules de 
1.échantillon sont plus petites que 0.005 mm (5 microns), les propriétés de surface de ces particules sont beaucoup plus 
importantes que leurs dimensions réelles. La surface spécifique Sm, ou le rapport de Paire de la surface au volume dune 
particule, est un nombre révélateur à cet égard. Pour un cube de 1mm de cété, Ss = 6 mm./mm.; Four un cube de 0.1 mm de côté, 
Ss = 60/mm et pour un cube de 0.001 mm de côté, Ss 6000/mm. On voit donc que si un échantillon comprend des quantités égales 
de particules de ces troià dimensions, la surface spécifique de 1.échantillon est A peu près égale â la surface spécifique des 
particules les plus petites, les contributions des autres particules étant négligeables. Ce fait, ainsi que le fait de l'activité 
chimique des surfaces, montre qu'il est important de connaitre la nature des particules fines (si elles existent). Par exemple, 
les surfaces absorbent l'eau jusq&A une profondeur de 10-+mm; si i Sm = 6000mm2/mm., le volume d'eau immobilisée ou adsorbée 
est de 0.6 mm./mm3  de solides; les particules sont ainsi éloignées les unes des autres et l'indice des vides est plus élevé que 
si les particules étaient plus grandes, et avient la même forme et la même distribution. 

On suppose que la grandeur des pores d'un remblai est du méme ordre que la grandeur des particules les plus petites. Un 
remblai dont une proportion importante passe A travers un tamis No 200 est donc susceptible de présenter des phénomènes de 
capillarité. On détermine la succion exeree par une masse de fines particules, c'est-A-dire le niveau au-dessus d'une surface 
libre auquel l'eau s'élève, par la relation approximative suivante: 

F = 1/0 	 Eq. 5-24 

où F est 1.ascencion capillaire en centimètres et D, la grandeur des particules en centimètres. Selon cette relation, l'eau 
s'élève de 100 cm (environ 3 pieds) lorsque les particules sont respectivement de 0.1 mm et de 0.01 mm. Les remblais faits de 
particules fines ont dcnc tendance A retenir l'eau. La proportion d'eau retenue w est habituellement de 15 A 30 pour cent (ce 
qui représente 10 à 20 pour cent de l'eau comprise dans la pulpe transportée). 

On détermine la pression du remblai sur les cloisons étanches et sur les parois rocheuses â l'aide de l'équation 1-11(b). 
Toutefois, on doit se remémorer certains aspects du développement de cette équation pour qu'on Fuisse l'appliquer correctement. 
Par exemple, la pression pa du sol sur une paroi verticale est plus petite que la contrainte verticale dans la matière granuleuse 
voisine à cause de la résistance au mouvement de cisaillement. Cette résistance dépend du frottement sur la surface où s'amorce 
la rupture; le frottement A son tour varie selon la force normale ou la contrainte s'exerçant sur cette surface. Par conséquent, 
lorsque-les particules du remblai sont immergées dans de l'eau libre dormante, la force normale sur la surface où s'amorce la 
rupture est fonction du poids du terrain sus-jacent moins la poussée &Archimède de l'eau déplacée. La densité GAM-b équivalente 
de matériau ou encore la densité de la poussée &Archimède du remblai, est la densité que l'on doit porter dans l'équation 1- 
11(b). Dans ce cas, il faut aussi considérer l'effet de la pression hydrostatique sur la cloison étanche ou" sur la surface de 
la roche. 

Exemple - Dans un corps de minerai A pendage abrupt on a déposé du remblai saturé dans le chantier d'abattage. 
L'intervalle entre le niveaux est de 200 pieds (61m). La porosité du remblai est de 40 pour cent, l'angle FI de frottement 
interne du remblai est 30 0 , et la gravité spécifique des particules est de 2.7. L'eau ne s'écoule pas du remblai. Calculer 
la pression du remblai sur les parois A la base du chantier d'abattage. 

1. GAM-d = (1 - 0.40) 2.7 x 62.4 	101.0 lb/pi. (1620 kg/m.) 

2. GAM-h = 101 - 0.60 x 62.4 	63.6 lb/pi. (1020 kg/m.) 

3. De l'équation 1-11(b) 

pa = 63.6 x 200 tan. (45-30/2) = 4240 lb/pi. (29 Mn/m.) 

pst = 62.4 x 200 	12,480 lb/pi. (86 Mn/mz) 

Pression totale du remblai = 16 720 lb/pi. (115 Mn/m.) 

En calculant les pressions de remblai, il faut tenir compte du fait que la gravité engendre les contraintes agissant sur 
les surfaces où s'amorce le cisaillement. La pression latérale du terrain en un point quelconque du remblai dépend donc avant 
tout de la colonne verticale de remblai située au-dessus de ce point. En d'autres termes, le remblai sous un toit à pendage 
n'exerce pas une pression de sol égale A la hauteur verticale totale du chantier d'abattage. Il est possible, dans les cas 
exceptionels de ce type de géométrie, que la poussée latérale du sol soit plus grande que la colonne verticale réelle située 
au-dessus d'un point "a" de la figure 5-16 â cause des pressions beaucoup plus grandes dans le remblai adjacent ("B 0  de la figure 
5-13) situé sous la colonne de remblai la plus élevée. En ce cas, il y a un mouvement naissant, ou un effet de voûte, latéral 
dirigé de la zone de haute pression â la zone de basse pression; les principes de mécanique relatifs A cet effet de voûte cu 
à ce mouvement sont semblables A ceux qu'on a étudié au paragraphe intitulé l'extraction. 

Un des buts du remblayage étant de permettre l'exploitation des piliers de minerai, le remblai lui-même agit comme un pilier 
(Fig. 5-17). C'est pourquoi sa rigidité ou son module de dUormation est une caractéristique importante. En d'autres termes, 
le rapport n du module de déformation de la paroi rocheuse A celui du pilier de remblai (utilisé dans l'équation 4-5 et dont 
on voit les effets A la Fig. 4-9) influence les contraintes non seulement dans le pilier de remblai, mais aussi dans les parois 
et dans les culées. 

Cn voit à la  Fig. 5-18 les valeurs de compressibilité des remblais non cimentés les plus courants. Ces courbes sont 
équivalentes aux modules sécants de déformation qui varient entre 0.004 x 10. lb/po.. (27.6 MN/m.) et 0.015 x 10. lb/po.. (104.5 
Mn/m.). Selon la théorie de la répartition des charges suries piliers (cf. chapitte 4), on calcule qu'un tel pilier remblai 
est soumis à très peu de contraintes et que sa présence n'influence presque pas la répartition des contraintes dans les parois 
et les culées de la zone d'exploitation: En d'autres termes, les contraintes dans les parois sont les mêmes que s'il n'y avait 
pas de remblai et la portée totale du chantier d'abattage sera effective. D'un point de vue pratique, cela veut dire que si 
les parois ou les culées se fissurent sous l'effet de la portée d'un chantier d'abattage, l'inclusion des piliers de remblai 
A l'intérieur de cette portée n'empêchera pas la formation des fissures, bien qu'ils empécheraient le terrain fracturé ou meuble 
de s.éffondrer. 

L'équation de Bernoulli està la base de tous les calculs relatifs A l'écoulement des liquides: 

p ilw + V,'/2g + 2 2  = p 2/w + 1/ 2 2 /2g + Z 2  + HL 	 Eq. 5-25 

où F est la pression en un point du liquide (soit la pression absolue qui comprend qui comprend la pression atmosphérique, soit 
la pression manométrique); w est le poids spécifique'liquide.ou de.la  suspension; V est la vitesse du liquide en ce point; Z 
est la hauteur de ce point par rapport à une origine de référence quelconque et HL est la chute de pression d'eau ou la perte 
d'énergie par unité de masse du liquide lorsque celui-ci passe du point 1 au point 2. 

Les trois termes du membre de gauche de l'équation de Bernoulli représentent l'énergie totale (potentielle et cinétique) 
en un point de liquide. on représente graphiquement la quantité d'énergie par unité de liquide pendant l'écoulement en 
considérant les ordonnées dans un système de référence quelconque comme unité d'énergie, l'énergie étant exprimée en pi. -1b/lb 
ou simplement en pieds. La chute de la ligne d'énergie représente la chute de pression HL. On peut aussi tracer le graphique 
du gradient hydraulique, qui dépend des deux facteurs (p/W + Z), c'est-A-dire de la cnarge de pression et de la charge de 
position. On voit A la Fig. 5-19 le tracé de ces deux courbes pour un système simple de transport hydraulique du remblai. 

Etudions maintenant l'écoulement canalisé. On appelle écoulement laminaire un écoulement lent qui s.effectue par le mouvement 
du fluide par couches parallèles les unes sur les autres. On appelle écoulement turbulent un écoulement pendant lequel les 
différentes particules du fluide se déplacent en tous sens et se mélangent les unes aux autres. La vitesse à laquelle un liquide 
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passe d'un écoulement turbulent a un écoulement laminaire (la turbulence étant amortie par la viscosité) s'appelle vitesse 
critique. Elle peut Être calculée par des courbes empiriques déjà établies. I ne faut pas confondre celle-ci avec la vitesse 
minimum nécessaire pour que les particules d'une pulpe de remblai restent en suspension; il est préférable d'appeler cette 
dernière quantité ' ,vitesse critique de transporta; celle ci ne peut pas Être calculée théoriquement mais quelques expériences 
permettent de l'évaluer. (28) 

Dans les problèmes d'écoulement canalisé, on exprime les chutes de pression causées par la viscosité du liquide par un 
resserrement ou par un élargissement du conduit et par un changement de direction en fonction de la charge de vitesse. 

HL = FV2/2g 	 Sq. 5-26 

.land la coupe transversale du conduit est uniforme, on remplace le facteur F par une fonction du rapport de la longueur L du 
conduit à son diamètre D, ce qui donne l'équation suivante: 

HL = f(L/D)V 2/2g 	 Sq. 5-27 

On peut prédire le f de la plupart des liquides en calculant leur nombre de Reynold, un paramètre sans dimensions, et en 
consultant ensuite des graphiques standard, mais la relation entre la viscosité et la vitesse des suspensions n'est pas toujours 
linéaire. On ne peut donc pas se servir, dans les calculs du nombre de Reynold ou de formules comme celles de Chêzy ou de 
Williams et Hazen. De toutes façons pour les pulpes de remblai, des expériences ont montré que le f ne varie pas beaucoup avec 
le calibre des conduits, la vitesse et la densité de la pulpe que l'on utilise habituellement dans les systèmes de remblayage 
(28). 

Exemple: Considérons le dispositif de remblayage suivant (Fig. 5-16). Un trou de forage long de 1150 pi (351m) et 
d'un diamètre de 3 po. (7.6 cm) est raccordé en surface a un réservoir A et fait un angle d'environ 30 degrés avec la 
verticale. Il descend A 1000 pi. (305m) de profondeur. A ce niveau, on raccorde au trou de forage un conduit horizontal 
de 4 po. (10 cm) de diamêtre (point 8). Ce conduit fait un coude de 90 0  et rejoint horizontalement le chantier d'abattage 
au point C, 1500 pi. (458m) plus loin. On suppose que le coefficient de frottement f du trou de forage est de 0.04 et celui 
du conduit, de 0.03; la pulpe de remblai comprend 60 pour cent de solides en poids; la gravité spécifique moyenne des solides 
est de 2.80; le débit voulu est de 80 tonnes sèches par heure. 

1. Ws/(Ws + Ww) = 0.60 

Ws/(2.80 x 62.4) + Ww/62.4 	1 

Na = 61.0 pcf (976 kg/m 3 ) 	Vs = 0.348 cf (0.0097 m3 ) 

Ww 	40.7 pcf (651 kg/m3 ) 	Vw = 0.652 cf (0.018 m 3 ) 

7t = 101.7 pet (1630 kg/m3 ) 

n = 0.652/1 	0.652 

2. Déterminer le débit si le trou de forage est toujours rempli. D'après la continuité de la masse (densité x vitesse) 
qui s'écoule du trou de forage au conduit, on peut déduire que: 

Vb/Vp = (4/3) 2  = 1.78 

On calcule l'énergie de la pulpe de remblai aux points A, B et C à l'aide de l'équation de Bernoulli: 

Energie au point A 	= 1000 pi.-lb./lb. (306 J/N) 
_ 

Energie au point C 	V2p/2g 
= Energie au point A - 

(perte d'énergie à l'ouverture du trou de forage + perte d'énergie par frottement dans le trou de forage + perte 
d'énergie au raccordement (changement brusque de diamètre: de 3 A 4 po.) + perte d'énergie au coude de 90 0  + perte 
d'énergie par frottement dans le conduit ± perte d'énergie A la sortie du conduit). 

= 1000 - 0.5V 2b/2g - 0.04(1150/0.25)V2b/29 - (Vb - VI:) 2/2g 

- 0.75 V 2p/2g - 0.03(1500/0.33)V 2 p/2g - 0.04V2p/2g 

= 1000 - (1.6 + 584 + 0.6 + 0.7 + 135 + 0.04)V 2p/29 = 1 

On trouve les coefficients servant à calculer ces pertes d'énergie dans les manuels d'hydraulique. On voit que dans 
de tels systèmes, les pertes d'énergie par frottement sont beaucoup plue grandes que les autres pertes, qui sont donc quantité 
négligeable, A moins qu'on ne calcule les pertes par frottement avec une grande précision. 

Après avoir calculé 1 0 énergie au point C, on peut calculer les vitesses: 

Vp 

	

	9.42 pi./sec. (2.87 m/sec) > vitesse critique de transport de 5 à 7 pi./sec. 

(1.5 - 2.1 m/sec.). 

Vb = 16.80 pi./sec. (5.1 m/sec.) 

Ç = 9.42 x PI x 0.167 2  x 61.0 x 3600/2000 = 90.3 tonnes sèches/heure (8.2 x 10 2  Kg/h) 

Energie au point B = p/w + V2p/2g 

= 1000 - (1.6 + 584 + 0.6)V2 p/2g 

. . p = (190 - 1) 101.7/144 = 133 lb/po. 2  (0.92 MN/m2) < 300 lb/po. 2  (2.1 MN/m 2), 
la pression maximum que peuvent .  supporter les conduits et les raccords d'un système de 
remblai. 

3. Déterminer les conditions de l'écoulement dans le trou de forage pour un débit de 80 tonnes (7.2 x 10+ kg) sèches par 
heure. On sait que, si le trou de forage est toujours plein, la vitesse et le débit sont trop élevés. Si le taux 
d'alimentation au point A est plus lent, la partie supérieure du trou de forage n'est pas remplie parce que le liquide 
s'écoule en cnute libre jusqu'à un point A. où la pression s'accumule et le liquide atteint son régime permanent 
d'écoulement. 

Vp = 80 x 2000/(3600 x 6.1 x PI x 0.167 2) = 8.35 pi/sec. 

= (2.55 m/sec) > vitesse critique de transport. 

Vb = Vp (4/3) 2  = 14.85 pi/sec. (4.53 ni/sec) 

Energie au point C = 8.35 2 /2g 	 = 1 pi. lb/lb  (0.306 J/N) 

Energie au point H = 1 4- 135 V2p/2g 	= 148 pi. lb/lb  (45.2 J/N) 

Energie au point A. = H 4.  V2 b/2g 

= 148 + 0.04 (H/cos 30/0.25)1121p 

H = 398 pi (119m) 



k - r loge  (114/1-1 2 )/14 (i2 - 
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1.0coulement en chute libre (gui est érosif) se fait donc sur une dénivellation de 602 Fi. (184m). 

On calcule à nouveau la pression au point B (147 x 101.7/144 = 103 lb/po.. (0.71 MN/m.) avec laquelle on vériiie 
les calculs préliminaires en mesurant sur klace la pression en ce point. Cette donnée sert ensuite à determiner les 
pertes par frottement. 

4 • 	A 1.aide d'un indicateur de Bourdon, on a mesure au point B une pression de 90 lb/po.. (0.62 MN/m.). Le débit est de 
80 tonnes (7.2 x 10. Kg) sèches par heure. Quel est le coefficient de frottement réel f du conduit? 

Energie au point B = 90 x 144/101.7 + 8.35 2 /2g + 0 = 129 pi. lb/lb. (39.4 J/N) 

Energie au point C + pertes d'énergie entre les points B et C. 

= 8.35 2 /2g + 0.04 x 8.35 2 /2g + 1(1500/0.33) 8.35 2 /20 

+ 0.75 x 8.35 2 /2g 

. f = 0.026 

5. 	On raccorde au point B un second conduit de 2000 pi. (610m) de long et de 4 po. (10 cm) de diamètre. On peut anelyser 
les effets du second conduit en supposant que le trou de forage est toujours plein. Puisque la masse de liquiae entre 
le trou de forage et les conduits est constante, on obtient 1.équation suivante: 

Energie au pcint C = V.p/2g 

1000 - 0.04(1150/0.25)4 2b/4 - 0.03(1500/0.33)V.p/2g 

Energie du point D = V 2 pp/2g 

= 1000 - 0.04(1150/0.25) 5i.b/2q - 0.03(2000/0.25)V.pp/2g 

En rtsolvant simultanément les trois équations, on tire les trois vitesses inconnues, ce qui nous donne: 

Vpp = 4.72 pi/sec. (1.44 m/sec) < vitesse critique de transport (5 à 7 pi/sec.) (1.5 - 2.1 m/sec.) 

45.2 tonnes (4.1 x 10. Kg) secnes par neure < deuit voulu (80 tonnes (7.2 x 10. Kg) 
seches/h) 

Lorsque 1.eau s'écoule dune masse granuleuse, elle a tendance à causer l'érosion par infiltration des particules. Pour 
éviter cela, on place un riltre un sable an-dessus du matériau de base qui retient les particules fines tout en laissant s'écouler 
1.eau. Le filtre doit répondre aux normes suivantes: les grains de taille 0 15  du riltre doivent être plus grands que les grains 
de taille 5 D,, du mattriau de base (c.est-à-dire que le filtre doit etre plus perméable que le matériau de base) et plus petits 
lue les jrains de taille 5 D o , eu matériau de base (pour éviter que les rines ne soient entrainees par l'eau). De plus, les 
.;nains de taille D o , du filtre doivent etre au moins deux rois plus gros que les trous des drains. 

Si des déchets d.usine (Fig. 5-15) servent de remelai, les tines de la partie du remelai située prés du point d'ecoulement 
de l'eau seront entraînées par 1 1 eau, jusqu•a cn que les caractéristiques granulometriques de cette partie du remblai 
correspondent 5 celles du filtre. Pendant ce temps, il se forme il_ dépet de boue considérable dans les fossés de drainage des 
jaleries de roulage. Cn réduit la quantité de boue en utilisant un remblai dont les grains ont des dimensions plus variées. 

Four éviter que les cloisons des bures et des travers-bancs situés à la base des cnantiers d.anattage ne soient soumis à 
des pressions hydrostatiques trop élevées, on détermine le degré se perméabilitê du remblai par un test d'infiltration en 
laboratoire. L'échantillon est habituellement prélevé en surface, mais il est preferable de le prêlever à 1.endroit 00 le remblai 
se dtverse dans le chantier d'abattage, parce qu'il se fait broyer pendant le transport. Le test s.effectue de la façon suivante: 
on mesure la quantité d.eau qui s'écoule 0 travers une colonne donnée de remblai qu.on a d'abord laissé déposer en maintenant 
une hauteur piezometrique constante (Fig. 5-17) (29). On calcule de taux d.infiltration ou le coetircient de perméabilite K 
O 1.aice de 1.0quation suivante. 

= Q.1./(14H) cm/sec. 	 Eq. 5-28 

où Q est le taux d.eccalement en cm 3/sec, L est la hauteur de 1.0chantillon en cm, A est l'aire de la coupe transversale en cm. 
et 8 est la hauteur de la colonne d.eau en cm. Comme le coefficient de perméabilité Varie selon la viscosité de 1.eau, on 
maintient l'eau à une température standard (2t) 0  C ou 680  F). 11 est possible de raire la correction si la temperature de i'eau 
est différente (29). Le coefficient de perméabilité varie aussi selon 1.indice des vides du remblai; c'est pourquoi il est 
diificile de reproduire les résultats d.un test et on ne peut être certain que le test reflète vraiment les conditions In situ. 

On devrait effectuer, si possible, les tests de perméabilité sur le remblai meme. On enfonce un tuyau de 5 à 10 pi. (1.52 
- 3.05m) dans le remblai et on le vide du remblai qu.il contient; on remplit le tuyau avec de l'eau. On determine le coefficient 
de permédnilité à l'aide de l'équation suivante, en supposant que le remblai est homogène et que l'eau s'écoule dans un volume 
sphérique: 

k = Q/(4e Hr) 	 Eq. 5-29 

où Q est le debit nécessaire pour maintenir la pression dans le tuyau, H eSt la hauteur pieeometrique au-dessus du remblai au 
pas du tuyau et r est le rayon au tuyau (les unités étant cm et sec). Une autre façon de conduire 1.expérience est de laisser 
tomber la pression à Pinterieur du tuyau pendant que Veau s'écoule dans le remblai. En ce cas, cn détermine le coefficient 
de permeabilité à l'aide de l'équation suivante: 

où H, et 112 représentent les pressions de 1.eau  0. l'embouchure du tuyau aux temps t, et t, respectivement, les unites étant les 
centimètres et les secondes. 

Four connaître le regime d'écoulement par infiltration, on trace le réseau d.écoulement (voir appendice C) dune section 
type (Fig. 5-6). La convergence des lignes d'écoulement et la diminution progressive de la distance entre les lignes 
équipotentielles au point de drainage A indiquent que le gradient hydraulique (perte de pression par unité de longueur 
d'écoulement) est eleve au voisinage de ce kcint. Les pasticules fines du remblai sont entraînées par l'eau si on n'utilise 
pas un filtre approprié à l'entrée eu tuyau. Le plus souvent, on utilise des canaux de drainage en bois, perces de trous d'un 
diamètre de 1/2 po. (1.3 cm) et revetus de toile, mais un filtre en sable calibré selon les normes données plus haut retient 
plus etficacement les tines. 

Le remblai cimenté: De plu. ,n plus on ajoute aux remblais nyerauliques des substances qui réagissent chimiquement pour 
cimenter les particules ensembles. Les résidus du traitement du mineral qui servent au remblai dans plusieurs mines contiennent 
le la pyrite ou de la lyrrhotite qui, en s.oxyciant, cimentent le remblai (mais elles produisent quelquefois des quantités 
Inacceptables de onaleur et de rioxile de soufre). On a tait de remulais tragiles, résistants et très économiques au moyen 
de scories granuleuses contenant 3 pour cent de pytthutite. Cependant, le ciment Portland est d'usage plus courant. 

La cimentation du remblai comporte de nombreux avantages. On peut verser le remblai à cOté du pilier de minerai sans poser 
Je cloison, parce eue le iumblei rest, ee place oar lui-meme aprts l'exploitation de ce pilier. On peut laisser en place les 
galeries de service leedant le coulée uu remblai, ou en creuser après la cimentation du remblai sans un soutènement important. 
un a exploité avec succès des ceantiers u'abattage qui mettelent à découvert jusqu.0 30 pi. (9.15m) de haut de remblai cimentt. 
Dans une mine, la teeistance à la traction, déterminee par in, essai de poutre sur un remblai cimenté réel, était plus grande 
que 25 lb/Fo.. (1.7 MN/m.) (3o). Les essais de dureté, ou ,-sais de eenetration qui donnent des résultats jui sont en correletion 
avec la résistance à 1, comptes...) unlaxial+ déduite de 1•0quation 1-16 uu l'équation 1-24, permettent de vétiller la qualité 
du temLlai cimenté. 
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Le ciment Portland contient surtout des compoeés complexes de calcium, de Silicium, d'aluminium et d'oxygène qui durcissent 
sous l'action de l'eau. on ;une 4 parties de ciment et une partie d'eau en volume. La quantité supplémentaire d'eau que l'on 
ajoute au ciment ou au remblai sert à le déplacer vers son emplacement final. La grosseur des particules varie entre 0.001 mm 
et 0.08 mm. On distingue habituellement cinq types de ciment (Type 1, II, etc.) dont la composition présente de légères 
différences et qui ont des propriétés particulières, par exemple celle d'avoir une haute résistance initiale, de dégager peu 
de chaleur ou de résister aux sulfates. Ces ciments sont destinés à des usages particuliers. La grosseur des particules 
influence surtout la vitesse de la réaction. De plus, certaines particules sont si grosses qu'elles ne sont pas complètement 
nydratées après plusieurs années. 

On a préparé des mélanges qui améliorent certaines caractéristiques du béton, telles que la dispersion du ciment Portland 
dans l'eau, ce qui donne un béton plus résistant, favorisent la combinaison chimique avec d'autres substances, améliorent 
l'ouvrabilité, empechent certaines réactions chimiques de se produire et réduisent le ressuage. Certains composés réagissent 
défavorablement avec le ciment Portland, par exemple l'opaline, les silicates, la calcédoine, la cristobalite, certains types 
de rhyolite, les dacites, les andésites et les sels alcalins et sulfatés. 

Pour les remblais cimentés, on remplace souvent une partie du ciment Portland par de la pouzzolane, matière siliceuse qui, 
en réagissant avec la chaux libre produite par le ciment portland au contact de l'eau, forme elle-même un matériau cimenté et 
stable. Les terres é diatomées, la cendre volante et la pierre ponce contiennent de la pouzzolane. Toutefois, la cendre volante 
a tendance à réduire la résistance des remblais cimentés. 

Four augmenter la résistance du béton au gel et au dégel, on ajoute aussi des entralneurs d'air, ce qui améliore l'ouvrabilité 
du béton. Pour les revolais, en utilisant de telles admittions, on peut augmenter la partie solide d'une pulpe en maintenant 
les memes propriétés d'ouvrabilité et de facilité de transport. Ces agents diminuent le ressuage, propriété utile dans les 
remblais puisqu'on perd alors moins de ciment Portland pendant le drainage. Toutefois, l'addition d'entraineurs d'air au téton 
et au remblai diminue leur résistance. 

On ajoute aussi des agents mouillants et des agents de dispersion en petites quantités, qui améliorent l'ouvrabilité et 
diminuent la quantité d'eau nécessaire au transport. ces additions sont très avantageuses dans les remblais cimentés; elles 
permettent l'utilisation de pulpes de remblai très denses (> 70 pour cent de solides). On ajoute donc moins d'eau pour le 
transport et les risques de ségrégation sont moins grands. L'aspect technique le plus important à considérer dans les travaux 
de betcn est que  la résistance est fortement proportionnelle au rapport de la quantité b de béton à la quantité e d'eau. La 
résistance à la compression d'un ciment dont le rapport b/e est égal à 1 est de 1000 lb/po. 2  (6,9 MD/m 2 ); cette résistance varie 
jusqu'à environ 5000 lb/po. 2  (34.5 MN/m2) pour b/e est égal A 2.5. Ce rapport eat aussi important dans les remblais cimentés, 
les pulpes plus denses ont donné des résistances plus élevées; par exemple, si le rapport ciment-sable est de 1/30, une pulpe 
de remblai contenant 55 pour cent en poids de solides a une résistance à la compression de 20 lb/po. 2  (0.14 MN/m 2 ) après 90 
jours, tandis qu'une pulpe de remblai contenant 75 Four cent de solides a une résistance de 50 lb/po. (0.35 mN/m 2 ) (30). 

D'autres facteurs influent sur la résistance. Le temps minimum nécessaire pour mélanger le béton est d'environ deux miuUces 
et le temps maximum est de 6 heures sans efret ultime sur la résistance, si le béton est agité continuellement. La température 
idéale pour le durcissement est entre 50 0  et 100 0  F. Toutefois, un béton durci entre 60 0  P et le point de congélation aura la 
meme résistance, mais le durcissement est plus lent. Si le béton gèle avant qu'il soit durci, sa résistance finale est moindre; 
toutefois, il a 50 pour cent ou plus de sa résistance normale si le durcissement est ensuite effectué dans des conditions 
satisfaisantes. Avec le temps, les eaux d'infiltration dissouent l'hydroxide de calcium et d'autres composés très solubles, 
ce qui diminue la résistance du béton. Les sels, les acides et les alcalis attaquent le béton; l'ammonium, le sulfate d'aluminum, 
le nitrate d'ammonium, les acides chlorhydrique, sulfurique et sulfureux et les chlorures (sauf la halite) sont les plus 
destructeurs. 

La ségrégation est un des grands problèmes techniques du remblayage; le remblai a tendance à former des couches superposées 
composées d'abord des sables grossiers du remblai', puis des particules plus fines du ciment et des tines du remblai. En effet, 
les sables grossiers se déposent plus vite que les fines qui restent en suepension, et si l'eau dd remblai est laissée à la 
surface, les fines se déposent à la surface des grosses particules. C'est pourquoi la ségrégation est plus marquée si le 
remblayage est lent; il est donc avantageux de remblayer rapidement, d'autant plus que le procédé est plus économique. D'autre 
part, si l'on effectue un remblayage rapide, l'eau s'accumule au-dessus du remblai, ce qui augmente la ségrégation et l'écoulement 
des fines dans les dispositifs de drainage et les galeries. 

Bien que la cohésion d'un remblai cimenté soit supérieure à celle des remblais normaux, on remblaie le plus souvent au sable 
fin. Les remblais cimentés rendent possibles certains modes d'exploitation (par exemple le sous-cavage et le remblayage en 
terrain brisé où le mauvais état du toit empêche d'exploiter en montant )„mais ils ne sont pas plus rigides que les remblais 
normaux (c'est-à-dire qu'ils n'ont pas un module de déformation plus grand). Le soutènement, contre le serrement des parois 
n'est pas different de celui du remblai hydraulique normal. Après l'ekploitation des piliers de minerai, les piliers de remblai 
supportent donc très peu de charge puisque leur rigidité est faible, où puisque leur rapport n = E/Ep, qui sert à calculer les 
contraintes dans les piliers de remblai (Eq. 4-5), est élevé. En d'autres termes, ce cas peut etre comparé a celui d'un ressort 
faible sous une poutre rigide; le ressort a donc très peu d'effets sur les contraintes de la poutre. La présence d'un remblai 
cimenté n'empeche donc pas les coups de toit dans les parois ou dans les culées. 

Le remblai cimenté a toutefois l'avantage de soutenir les piliers de minerai, ce que les remblais hydrauliques ne peuvent 
faire puisqu'il faut poser des cloisons près des piliers. Ce soutènement, bien que minime, améliore beaucoup la résistance du 
pilier. Les mécanismes sont les memes que ceux auxquels s'applique l'équation 3-5(d). 
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£.13P2LENE§. 

1. SuppCsOns  que les contraintes naturelles dans un chantier de mine sont dues è la gravité et au confinement horizontal; la 
densité in situ du minerai est de 170 lb/pi.. (2720 Kg/m.), MU = 0.15, E . 3 x 10 6  lb/po. 2  (2.07 x 104  MN/m2), la résistance 
à la traction = 300 lb/po. 2  (2.07 MN/m2), c = 1000 lb/po. 2  (6.9 MN/m 2) et FI = 40.. La sous-cave horizontale du foudroyage 
par blocs est située A une profondeur de 1000 pi. (305m). Déterminer et localiser les contraintes maximums de traction, 
de compression et de cisaillement dans la roche lorsqu'une sous-cave de 10 pi (3.05m) de hauteur est creusée et que les 
dimensions dans le plan sont (A) 50 pi x 100 pi (15.3 x 30.5m), (13) 75 pi x 100 pi (23.0 x 30.5m) et (C) 100 pi x 100 pi 
(30.5 x 30.5m). (D) Où et comment s'amorce l'éboulement. (E) A quelle hauteur d'éboulement, les contraintes superficielles 
de traction seraient probablement éliminées? (F) Quel sera le changement de tension au centre du toit, si la hauteur entre 
le toit et les culées est réduite â 10 pi (3.05m) par le dynamitage aux reins de la voûte d'éboulement. 

2. La densité du minerai considéré au problème 1 est de 170 lb/pi.. (2720 Kg/m.) in situ et 100 lb/pi.. (1600 Kg/m.) quand il 
est fragmenté. (A) Combien de tonnes de minerai doit-On extraire pour éviter toute pression sur le toit causée par le minerai 
foudroyé d'une sous-cave de 50 pi x 100 pi (15.3 x 30.54 et lorsque le centre du toit s'éleve A 50 pi au-dessus du plancher 
de la sous-cave et que la hauteur de la voûte de foudroyage est de 20 pi. (6.1m)? (B) Répéter (A) si on veut laisser un espace 
de 10 pi (3.0551) environ entre le toit et les éboulis. 

3. Au problème 1(5) la hauteur du bloc était de 200 pi (61.04. les chantiers d'abattage au-dessus du minerai sont comblés 
de stériles dent la densité est de 125 lb/pi.. (2000 Kg/m.). C = o et FI = 35.. (A) Calculer les contraintes superficielles 
tangentielles dans le toit du chantier d'abattage par foudroyage lorsque la distance entre la ligne de foudroyage et le 
niveau supérieur précédent est de 20 pi (6.1m) au centre et de 40 pi (12.2m) aux reins. Les dimensions des chantiers 
d'abattage exploités précédents sont de 100 pi (30.5m) entre les parois et de 2000 pi (610m) dans la direction de la mine? 
(B) Quelles sont les possibilités d'une rupture de flamboyage dans le stot de la question précédente (a). 

4. Considérons une pcutre d'une hauteur .t. qui diminue avec le temps. (A) Déterminer le taux de croissance de la contrainte 
BIG de la fibre extreme par rapport A la hauteur lorsque la poutre est simplement appuyée. (E) Quel serait ce taux d(SIG)/dt 
pour une poutre encastrée? 

5. La roche considérée au problème 3 n'est pas assez résistante pour maintenir au-dessus des galeries de production un stot 
pour contenir les points de soutirage. Par conséquent, les points de roulage sont en effet à travers les cadres dans les 
galeries de production et le minerai foudroyé repose sur les cadres et sur les piliers situés entre les galeries de 
production. Calculer la pression moyenne verticale probable qui s'exercerait suries cadres des galeries de production 
lorsque le foudroyage vient d'etre achevé et que la densité du minerai éboulé est de 100 lb/pi. (1600 Eg/m.), c = 0 et Fi 
= 36.. 

6. Eans une mine on a foudroyé par blocs un panneau de 60 pi x 150 pi (18.3m x 45.8m). Le minerai est du cuivre porphyrique 
qui a une densité de 170 lb/pi. (2720 Kg/m.) in situ et de 130 lb/pi. (2080 Kg/m.) après le foudroyage. FI = 28° et c=0. 
(A) Calculer les ccntraintes de foudroyage autour d'une sous-cave complète de 10 pi (3.05m) de haut; les contraintes 
naturelles sont dues A la gravité et le confinement latéral est tel que Sz/Sx = 3.0 (B) Calculer les contraintes de foudroyage 
autour d'une sous-cave de 60 pi x 75 pi (18.3 x 22.9m) de dimensions, c'est-A-dire la moitié du panneau. (C) Calculer le 
volume minimum de minerai qui doit etre extrait d'un panneau entier pour permettre A un bloc entier haut de 200 pi (61m) 
de s'ébouler. (D) Calculer la pression verticale moyenne pour un panneau entier au bas de 200 pi (61m) de minerai foudroyé 
si le haut du bloc est à la surface de terrain. (E) Repéter (D) lorsqu'il y a un terrain de recouvrement de 200 pi (61m) 
constitué de stériles qui ont les mêmes propriétés de résistance que le minerai foudroyé. (F) Répéter (E) pour le foudroyage 
de la moitié d'un panneau. (G) Si la ligne de foudroyage a la forme d'une voIlte de 10 pi (3.05m) de flèche, calculer les 
contraintes de flexion dans le minerai non foudroyé pour le foudroyage du panneau entier lorsque 30 pi (9.154, 20 pi (6.1m) 
et 10 pi (3.05m) de minerai non foudroyé reste à la ligne centrale, pour le cas où il n'y a Fas un terrain de recouvrement 
au-dessus du minerai. (H) Répéter (g) lorsqu'il y a un terrain de recouvrement de 200 pi (61m) de stériles. I). Si dans 
le cas (E) il y a une contrainte résiduelle horizontale de 250 lb/pi. (1.73 MN/m 2) agissant normalement à la longue dimension 
du bloc, le toit subira-t-il une tension, depuis le sous-cavage initial jusqu'au foudroyage complet du minerai jusqu'au 
sommet pour le foudroyage du panneau en entier? 

7. L'exploitation en tranches horizontales avec foudroyage d'une longue taille a lieu sous une natte sur laquelle il y a des 
déchets de foudroyage. La profondeur de la longue taille de la surface du terrain est de 500 pi (153m). Les propriétés 
des déchets sont GAM =140 lb/pi. (224 Kg/m.), c = 0 et PI = 40°. (A) Déterminer la pression moyenne verticale qui s'exercera 
sous le soutènement derrière la longue taille lorsqu'une excavation de 20 pi (6.1m) est maintenue. (B) Trois rangées 
d.étangons situées â égale distance les unes des autres sont utilisées pour supporter le plafond derrière la longue taille. 
Déterminer la répartition de la charge entre ces trois rangées d'étançons. 

8. Une minière autrefois ouverte avait des pentes d'une valeur moyenne de 40., sa profondeur était de 800 pi (244m), sa longueur 
de 400 pi (122m) et sa largeur en bas (c.A.d. la longueur du corps de minerai) était de 200 pi (61m). Les stériles d'une 
minière adjacente étaient déversées dans l'ancienne minière jusqu'A une profondeur de 300 pi (9.15m) au-dessus de son fond. 
Ces opérations souterraines ont commencé A 200 pi (61m) au-dessous de l'ancienne minière. On a permit au minerai et aux 
déchets de s'ébouler dans les chantiers d'abattage souterrains. Au niveau 400 pi (122m) au-dessus du fond de l'ancienne 
minière et 1200 pi (3664, on a exploité en tranches horizontales avec foudroyage alors qu'une forte pression agit sur le 
soutènement. L'exploitation en tranches horizontales avec foudroyage se fait â l'aide d'une lcngue taille qui exige une 
excavation avec soutènements de 25 pi (7.6m) de largeur derrière le front de taille. Le corps de minerai a un Fendage 
vertical, on a suggeré de ne plus déverser de déchets dans l'ancienne minière car la pression du terrain sur le soutènement 
est déjà excessive. Il est possible de déverser les déchets dans un autre endroit qui est 300 pi (91.5m) plus haut et situé 
A une distance de 3000 pi (915m); cette solution entralne un coût additionel de transport de $0.08/T. Pour avoir des 
renseignements qui permettent de juger s'il faut faire ces dépenses additionnelles pour éviter de provoquer des problèmes 
sous le sol, analyser les effets comparatifs. (A) du déversement ou non, dans la minière, une hauteur additionnelle de 500 
pi (153m) de déchets sur la pression moyenne verticale dans la roche stérile au niveau 1200 pi (366m) en utilisant les 
propriétés suivantes pour le matériau foudroyé et stérile: GAM = 145 lb/pi. (2320 KG/m.), FI = 33° et c = 6 lb/pc. (0.04 
MN/m.); (B) du déversement additionnel de (A) sur la pression qui s'exerce sur le soutènement derrière la longue taille; 
et (C) le déversement additionnel de (A) sur l'affaissement ultime dans les parois A mesure que l'exploitation s'avance vers 
le bas. (D) Calculer la défense additionnelle si l'ancienne minière n'est pas comblée avec les déchets d'une nouvelle 
minière. 

9. La capsule dynamométrique d'un étançon se constitue d'un anneau d'acier d'un diamètre extérieur de 4 po (10 cm), d'une 
épaisseur de paroi de 0.5 po (1.3 cm), d'une longueur de 3 po (7.6 cm), E = 29 x 10 6  lb/po. (2 x 10° MN/m.) et MU = 0.3. (A) 
Quelle est la charge qui produit une lecture de 500 x 10-6  sur les jauges longitudinales de déformation? (B) Quelle sera la 
lecture d'une jauge transversale de déformation? (c) Si la sensibilité des jauges de déformation est de t 10 x 10 -6 , quelle 
sera la sensibilité de la lecture de la charge? 

10. Un extensomètre est installé dans une galerie de service dans le toit et dirigé vers le chantier d'abattage d'un corps de 
minerai A forte pente. Après quelque temps, on a remarqué l'expansion de la roche tout le long du trou de forage; cette 
expansion est mesurée à l'aide des fils métalliques ancrés aux distances suivantes de l'embouchure et on a obtenu les lecture 
suivantes: 

6 pi (1.83m), 0.0500 po (0.13cm); 12 pi (3.66m), 0.064 po (0.16 cm); 18 pi (5.54, 0.0720 po (0.18 cm); 27 pi (8.2m), 0.106 
po (0.27 cm); 36 pi (11m), 0.1120 po (0.28 cm); 45 pi (13.7m), 0.115 po (0-29 cm); 60 pi (18.3m), 0.1250 po (0.317 cm); 75 
pi (22.84, 0.1255 po (0.32 cm); (A) Tracer le déplacement en fonction de la distance de l'embouchure du trou de forage. 
(e) Tracer la déformation unitaire moyenne en fonction de la distance (C) Est-ce que la déformation unitaire moyenne maximum 
est plus grande que la déformation unitaire de rupture d'une roche de résistance typique? 

11. Des essais-types indiquent qu'un joint de soutirage évacuera le matériau contenu dans l'ellipsoIde: 5x 2  + 1.1 (y-0.9V 0 "..). 
= V 5 ' 67 , l'origine est au point de soutirage et V est le volume du matériau extrait. '(A) La distance entre les centres des 
points de soutirage est de 30 pi (9.154. Pour Un bloc de 200 pi (61m) de hauteur sous un terrain de recouvrement constitué 
de stériles, tracer la courbe de contact du minerai et des stériles lorsque 1000T (907000 Kg) de minerai éboulé est extrait 
d'un point de soutirage. La densité du minerai éboulé est de 100 lb/pi' (1600 Kg/m.). (B) Si on tire le minerai d'un point 
de soutirage jusqu'à l'apparition des stériles, quel volume de minerai peut-on tirer des points de soutirage suivants avant 
que les stériles n'apparaissent? (C) On a décidé de faire le foudroyage par sous-étages avec des galeries de raclage de 
7 pi x 7 pi (2.1 x 2.1m) de dimension et de 20 pi (6.1m) de distance entre leur ligne centrale. Au-dessus des piliers de 
13 pi (4.0m) de largeur formés entre les galeries de production précédentes, les galeries de raclage du sous-étage supérieur 
sont situées sur les lignes centrales verticales des piliers; l'intervalle entre les sous-gradins est de 25 pi (7.6m). En 
extrayant des galeries de raclage inférieures, les stériles sécouleront vers le bas. Est-ce-que les stériles s' écouleront 
d'abord latéralement du sous-étage sus-jacent au verticalement aes deux sous-étages supérieurs? (D) Comment faut - il changer 
l'espacement des galeries de raclage pour une récupération totale? 
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12. Un système de remblayage hydraulique est constituté d'un trou de forage vertical de 4 po (10 cm) de diamètre allant du moulin 
jusqu'au niveau de 1000 pi (305m), et puis d'un tuyau horizontal de 5 po (12.5 cm) de diamètre et de 2000 pi (610m) de 
longueur, allant jusqu'au chantier d'abattage qui doit etre comblé. Le coefficient f de friction est de 0.04 pour le trou 
de forage et 0.032 pour le tuyau. La pulpe de remblai est constitute de 50% en poids de solides. La gravité spécifique 
moyenne des particules solides est de 3.00. Le taux de livraison est de 90 tonnes (81.5 x 10 3  Kg) de remblai sec à l'heure. 
(A) Calculer le taux d'écoulement et la pression maximum dans les tuyaux lorsque l'écoulement remplit le trou de forage. 
(B) Calculer la hauteur de la chute libre dans le trou de forage lorsque le débit est de 90 tonnes (81.5 x 10. Kg) de remolai 
sec à l'heure. (C) Calculer l'indice des vides R, et la porosité n de la pulpe et la quantité d'eau qui doit étre drainée 
après 6 heures de remblayage de 90 tonnes (81.5 x 1.3 Kg) de remblai sec A l'heure si la teneur finale en eau du remblai 
en place est de 10%. 

13. Un filon vertical de minerai descend jusqu'à 3000 pi (915m) sous la surface du sol. Les chantiers d'abattage épuisés sont 
comblés avec du sable memble dont la densité est égale â 140 lb/pia (1600 Kg/ma), c = 0 et FI = 30.. La roche encaissante 
a une densité de 170 lb/pia (2720 Kg/ma), c = 400 lb/po' (2.76 MN/m 2) et FI := 45.. Des fissures de traction se produisent 
dans les parois depuis la surface du sol jusqu'à une profondeur de 100 pi (30.54 environ. (A) A quelle profondeur 
d'exploitation se produira l'affaissement de la rupture de cisaillement dans les parois? (B) Si les chantier d'abattage 
ne sont pas comblés de sable, A quelle profondeur se produira la rupture de cisaillement dans les parois? 

14. Une couche horizontale de charbon, haute de 10 pi (3.05m) est située A 500 pi (153m) an-dessous de la surface du sol. On 
a exploité une zone de 1000 pi x 1000 pi (305m x 305m). La roche sus-jacente est faible, élastique, fragile, stratiriée 
et formée de blocs; elle a les propriétés suivantes: E = 10 6  lb/po' (6900 MN/m2 ), GAM 	160 It/pia (2560 Kg/ma), MU = 0.2, 
c 	500 lb/po 2  (3.45 MN/m2 ) et FI  = 38°. (A) A quel endroit peut-on s'attendre A des fissures de traction d'affaissement. 
(B) Calculer la flèche élastique maximum du toit. (D) Les propriétés de consolidation de la roche fragmentée du toit 
produisent une variation linéaire entre la densité et le logarithme de la pression. Si GAM = 100 lb/pia (1600 Kg/ma), p 
= 1 lb/po' (6900 N/m 2 ) et si GAM = 120 lb/poa (1920 Kg/ma), P = 100 lb/po 2  (0.69 MN/m 2 ); quelle quantité du toit s'éboule 
avant que la roche sus-jacente ne se soit stabilisée? (D) Illustrer deux failles critiques ainsi que deux failles qui 
n'auraient aucun effet sur la stabilité du toit. 

15. calculer l'énergie totale de déformation dans le pilier de protection du puits (Fig. 5-31) entre le niveau 1400 pi (427m) 
et le niveau 2800 pi (854m) si la largeur dans la direction est de 200 pi (614, l'épaisseur de 10 pi (3.05m) et la contrainte 
provient du champ gravitationnel. La roche a les propriétés suivantes: E = 9 x 10 6  lb/po' (62100 MN/m 2 ). MU = 0.3 et GAM 
= 170 lb/pia (2720 Kg/ma). (B) Calculer l'énergie total de déformation dans le pilier si une contrainte horizontale 
résiduelle de 2000 lb/po2  (13.8 MN/m2 ) agit perpendiculairement à la direction. 
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CHAPITRE 6 

LES TALUS ROCHEUX 

INTRODUCTION 

La plupart des problèmes relatifs aux talus rocheux surviennent lors de l'exploitation des mines è ciel ouvert et pendant 
le creusage de tranchées pour les routes et les Chemins de fer. Les coupes creusées pour les routes et les chemins de fer peuvent 
Être des sources d'ennuis, cependant, il conte infiniment plue cher de résoudre les problemes relatifs aux pentes que pose 
l'exploitation d'une mine. 

Il faut extraire cinq millions de tonnes de stériles de plus pour réduire de 50  la pente moyenne d'une mine A ciel ouvert 
mesurant 1000 pi. sur 1000 pi. (305m x 305m) et 400 pi. i122m) de profondeur. On doit remarquer que les dimensions de cette 
mine ne sont pas tellement considérables si l'on se rappelle que de nombreuses mines a ciel ouvert mesurent 5000 pi. (1525m) 
de longueur et que dans bien des cas elles atteindront 1000 pi. (305m) de profondeur. 

Il est particulièrement important de déterminer les pentes optimales dans le cas des gisements de minerai étroits â forte 
pente. Une pente moins inclinée exigerait l'excavation d'une plus grande quantité de déblais sans compensation comme il en 
existe dans les gisements plans ou dans les gisements dont les limites contiennent encore certains minerais qui contribuent 
défrayer le coût supplémentaire de l'excavation. Il est évident que l'établissement de pentes sûres et les profits maximaux 
se font presque toujours concurrence. 

Actuellement, la technologie portant sur les problèmes de pente dans les roches n'est pas très satisfaisante. Hien qu'il 
soit possible d'analyser bien des aspects du problème et que, dans le cas des roches incompétentes, il soit possible de déterminer 
les angles critiques des pentes, il n'est pas encore possible de prédire les ruptures des pentes ni marne de suivre une méthode 
rationnelle et reconnue de calcul des pentes. 

PENTES  INFINIES 
• 

Il est possible d'analyser théoriquement certains problèmes de pente en supprimant les complications causées par le sommet 
et le pied; en d'autres termes, nous supposohs qu'il existe une pente infinie. 

La figure 6-la représente une pente infinie. A tous les points situés à la sème profondeur dans cette pente les conditions 
de contraintes doivent etre identiques (lorsque la pente tend vers l'infini dans les deux sens, la force gravitationnelle agissant 
sur une colonne verticale de terre doit produire les mémes conditions de contraintes pour des profondeurs égales puisque toutes 
les tranches sont semblables). Pour conséquent, une colonne verticale de terre isolée (Fig. 6-1b) est soumise latéralement 
des forces P dont il n'est pas tenu compte dans les analyses subséquentes parce que ces forces sont égales et opposées. 

Dans la figure 6-1 b, W représente le poids de la colonne verticale, N, la réaction normale au bas de la colonne, T la 
réaction tangentielle au bas de la colonne '10, la largeur de la colonne parallèle au talus, 'z', la hauteur verticale de la 
colonne et 	l'angle du talus. Ainsi, les équations suivantes nous permettent d'analyser la stabilité du sol pour des 
matériaux sans cohésion: 

N =  W cos i yz (b cos i) cos 1 

T = W sin 1. yz (b COS Omit i 

a =ym coa 2 l 

Ys sin i cos i 

où SIG et TAU sont respectivement la contrainte normale et la contrainte de cisaillement au bas de la colonne et GAM est la 
densité du sol. D'après la théorie de Mohr de la résistance, la contrainte maximum de cisaillement TAU-f est égale à la 
contrainte normale SIC multipliée par tan (FI): 

. y  n cos 2  tanio 

où FI est l'angle de frottement interne. 

A la rupture: 

ic  

oû ic est l'angle critique de la pente. 

Pour un sol ayant une cohésion effective, c, nous pouvons déterminer la pente critique de la façon suivante: 

/. 7, 

yz sin ic  cos ic = c yz cos 2  Itarie 
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Fig. 6-1 - 	Analyse des contraintes engendrées Far la 

Fercolaticn d'eau dans un talus. 
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D'après les équations 6-1(a) et 6-2(b), on voit que l'angle critique de la pente ic dépend de la cohésion mais plus 
spécialement du paramètre sans dimension c/(GAM x z). C'est un paramètre fondamental de la stabilité des pentes dans un sol 
cohérent auquel nous reviendrons plus loin. 

Il est maintenant possible d'examiner comment l'infiltration peut influencer la stabilité des pentes infinies. Sur la 
partie gauche de la figure  6- 1a, des lignes équipotentielles perpendiculaires aux lignes d'écoulement ou à la surface de la pente 
représentent l'écoulement parallèle A la surface de la pente. On Suppose que la ligne phréatique coincide avec la surface de 
la pente et que le sol est isotrope. Le symbole GAM-t représente la densité globale (poids de la roche et de l'eau contenue 
dans un pied cube de terre), GAM-w représente la densité de l'eau et ic représente l'angle critique de la pente ou l'angle de 
la pente qui entraInerait tout juste la rupture. Les expressions mathématiques ci-après représentent les contraintes sur des 
plans parallèles à la surface du sol: 

Cr. 	Z 008 2 f 

Te. yt  z sin i cos 

A la figure 6-1(a), AB représente une ligne équipotentielle. Par conséquent, la charge hydraulique en B est égale à. AB cos 
i. En d'autres termes, la pression neutre ou la pression intertitielle uB en B est: 

= y w  .AT3 cos L= 	(z cos i) cos i 

Donc, dans un sol pulvérulent, la résistance maximum au cisaillement serait de: 

z cos 2  1.14.co6 2  1)  tant' 

A la rupture: 

if  srn y zsj5 j 00 f
c 

tarif - Yt 	tança 

L'équation 6-3 indique que l'infiltration réduit l'angle critique de la pentes Pour illustrer la nature de cette réduction, 
supposons que FI  = 45 0  et que GAM-t = 170 lb/pi. 3  (2720 4g/m3). Il est pot:Bible ensuite de calculer la réduction de l'angle 
de pente stable au moyen de l'équation 6-3: 

ra. 6-3 

170  -62.4  
170 	tan 45 

Alors que la pente dans un matériau pulvérulent serait normalement stable jusqu'à un angle de 450 , l'infiltration réduirait 
l'angle critique à 32.40 . Donc, il est évident que l'infiltration est un facteur trés important de la stabilité des talus. 

On peut faire une analyse semblable pour un talus dans un matériau cohérent et on obtient les équations suivantes: 

V, 	'1,, 
tan ic  - 	zoz 2 fc  + 	"y-t 	tamp 

= co8 2 ic (t an - \-t Yw  tan) 

On peut analyser en détail la nature des forces provoquées par l'infiltration. La figure 6-1(c) représente les forces et 
les pressions hydrostatiques qui agissent sur un élément contigu A. la surface. Comme indiqué, on peut alors tracer un diagramme 
de forces dans lequel Nt est la réaction normale totale qui se compose de la pression d'eau Nw et de la force Ns exercée entre 
les solides. Le poids total St de 1 4 élèment est égal au poids d'un mémo volume d'eau Ww plus le poids apparent des solides, 
Ws. Donc: 

Nt = Wt 
cos 	N +N 

s w 

N
a 

= W
t cos 4-N = - W. cos i- W cos 1 w t 	w 

Tf  = N. 'tZttis• - • 

Ww  
tan f, - 	 tança 

lArt 

Le résultat de l'analyse précédente est essentiellement le méme  que celui que représente l'équation 6-3. Dans cette analyse, 
la force T peut étre considérée comme étant la réaction tangentielle requise au bas de l'élément pour maintenir l'équilibre, 
c'est-à-dire qu'elle est d'une grandeur égale A la composante du poids globale St qui agit parallèlement à la pente mais dans 
une direction opposée. 

La poussée hydrostatique sur cet élément de sol est égale au volume de l'élément multiplié par la densité de l'eau et est 
représentée par Ww. La différence entre le poids global et la poussée de l'eau peut être appelée le poids apparent Wb de 
l'élément (voir le diagramme des forces a la Fig. 6-1(c)). 

La composante de Wb qui agit parallèlement a la pente produirait la réaction T. (voir le diagramme des forces a la Fig. 6- 
1(c). Ce qui reste de la force T doit donc être la réaction qui se produit au bas de l'élément par suite de l'infiltration. 
Il est évident maintenant qu'il aurait été possible de tracer un diagramme des forces en n'utilisant que le poids apparent et 
la force engendrée par l'infiltration, par ex. les deux forces qui tendent à produire de l'instabiliê seraient, diaprés la figure 
6-1(c), Wb et To. Donc, la réaction qui se produit au bas de l'élément serait composée des forces Ns et T qui s'exercent entre 
les particules. Ce type d'analyse comme l'analyse de la force globale examinée précédemment permettrait de trouver la mémo  
réaction (I) au point de rupture. 

Si J représente la force engendrée par l'infiltration, il est possible d'obtenir la'relation suivante: 

J T" 

Wwsini 
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Fig. 6 -3 	li.ajectoires de déplacements d'excavation obtenues par des 
modèles d'Aéments finis pour (a) k = 0.33 et (b) k = 3. 



Au point de rupture 

Dans les roches, puisque GAM-t - GAM-d: 

Eq. 6-5(a) 

Eq. 6-5(b) 
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Fissure 
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Y,,V àh/b 

= 	1 per unit volume w w 

dans laquelle iw est le gradient hydraulique. Cette relation permet de conclure que la force engendrée par l'infiltration sur 
un élément unitaire est la produit de la densité de l'eau et du gradient hydraulique en ce point. 	 • 

On doit remarquer que la grandeur de la force d'infiltration ne dépend ralliement de la perméabilité du sol. En d'autres 
termes, le volume d'écoulement des eaux souterraines n'influe pas sur la grandeur des forces d'infiltration qui s'y rapportent. 
Par conséquent, dans un sol dense et il se produit une certaine infiltration, bien qu'imperceptible, il existe des forces 
d'infiltration et la stabilité des pentes sera encore sensible aux influences conformément aux relations établies précédemment. 

Il est possible d'examiner le cas plus général qui se présente lorsque la ligne phréatique ne coincide pas avec la surface 
de la pente. La ligne phréatique est L la profondeur zw et GAM-d est la densité sèche du sol. L'angle critique de la pente 
peut étre déterminé de la façon suivante: 

UB  Yw (z'-zw)cos Z i 

••• Tt 	c 	Ytc cos 2  1- yw(z -zw)coe 2  tança.  

•. 	 ( ydzw  Yt(Z- zw)) sin 	cos 

tan ic 
 - c/cos 2 •i c 	Ytz -Y w(z zw) tan5 

oison' 1_ (ytz - yw(z - zw )) ans, 
tan t  - 	  

ytz 

C. ou 	 cos 3  1 (tan i - (1- (1 - zw/z)ywht) tang) Yt C 	c ,  

Yd zw +Yt (z .w) 

REPARTITION DES CONTRAINTES ELASTIQUES.  

On n'a pas encore trouvé de solution mathématique à la répartition des contraintes élastiques dans un talus simple avec créte 
et pied. Les solutions aux problèmes associés aux coins semi-infinis nous informent d'une certain façon sur la variation des 
contraintes dans les parties supérieures des talus (1). Toutefois, elles ne nous renseignent pas sur les concentrations de 
contraintes autour des pieds qui sont des zones de concentration critique. 

La méthode des éléments finis décrite au chapitre 2 peut servir à étudier les contraintes dans les talus en tenant compte 
de la géométrie complexe, des différentes propriétés mécaniques dans différentes zones, des contraintes orogéniques naturelles ' 
et des effets des discontinuités. A la figure 6-2 on voit les trajectoires des contraintes principales obtenues dans deux modèles 
d.un long talus de 60 0  dans un milieu homogène isotrope dont les contraintes naturelles verticales sont dues A la force massique 
de gravité et les contraintes naturelles horizontales sont égales A 0.33 et A 3 fois les contraintes verticales. On a supposé 
ensuite que les mêmes modèles représentent des sections d'une excavation circulaire et les contraintes ont été calculées pour 
une géométrie axisymétrique et des contraintes naturelles. Les contraintes n'étaient pas tellement différentes de celles d.un 
cas de déformations planes. Les contraintes ont été calculées aussi pour les cas de contraintes naturelles non-axisymétriques, 
c.-A-d. que les contraintes naturelles horizontales dans la direction N-S sont différentes des contraintes dans la direction 
E-0. Dans ce cas, certaines des contraintes étaient trés différentes, particulièrement les contraintes tangentielles 
perpendiculaires au plan du modèle. (On peut faire des analyses de glissement ou de résistance nulle A la traction pour des 
diaclases ayant des attitudes au hasard ou des attitudes dominantes et faire des analyses pour la présence de failles en des 
endroits particulièrs). 

La figure 6-3 représente dans le cas de déformation plane ci-dessus les 
déplacements Causés par l'excavation (c.-A-d. par le changement des 
contraintes ou par les contraintes "d'excavation" agissant sur les surfaces 
de l'excavation). Il est possible de comprendre le mouvement prédominant 
qui se produit vers le haut (Fig. 6-3(a)) quand on reconnait que la 
contrainte principale majeure due à l'excavation sur la surface de la coupe 
agit, en effet, vers le haut. A la figure 6-3(b), ot k = 3, la contrainte 
principale majeure due A l'excavation agit vers la droite, ce qui explique 
le mouvement de la surface du talus. 

Des contraintes résiduelles ou orogéniques élevées que représente en 
quelque sorte la figure 6-2(b) expliquent probablement le soulévement 
du fond de la mine A ciel ouvert représentée par la figure 6-4(11); le 
fond s'est soulevé de 8 pi. (2.44m) pour produire une rupture par flambage. 
De telles contraintes naturelles horizontales qui sont souvent plus communes 
que les champs de contraintes gravitationnelles décrites par l'équation 
2-13(2) produiront des concentrations de contraintes plus élevées, des 
déformations d'excavation plus importantes, une expansion plus grande dans 
la région de la crête, des contraintes tangentielles possibles de traction 
décrites précédemment A l'égard de la géométrie axisymétrique et des 
contraintes naturelles horizontales biaxiales, et ainsi un accroissement 
de l'instabilité due A des caractéristiques structurales. De telles 
contraintes résiduelles peuvent influer sur l'efficacité du sautage, 
puisqu'il a été trouvé que les fronts se forment plus facilement lorsqu'ils 
sont dans la direction de la contrainte principale majeure (15). 

LES ROCHES PLASTIQUES.  

Les analyses des pentes fondées sur la théorie de Mohr de la résistance 
ne sont utilisables que lorsque le matériau est suffisament plastique pour 
s'écouler sans se rompre aux points de concentration des contraintes de 
sorte que la contrainte de cisaillement moyenne est le facteur important 
en ce qui concerne la rupture. Il a été démontré que les talus dans les 
sols dont le coefficient de sécurité est inférieur A 1.8 ont des contraintes 
locales supérieures A la résistance du terrain (9). 

Dans certaines circonstances, le cas relativement simple d'une rupture 
plane de cisaillement (Fig. 6-5(a) qui régit la stabilité d'un talus. Dans 
cas, il est possible d'appliquer les principes de la mécanique des corps 
rigides pour déterminer le coefficient de sécurité: 

F = (1,1 tan cp+ cL) 	(W sin 13)  

• _. 

Fig. 6-4 Soulèvement du fond citune • mine 

à ciel ouvert. 

Eq. 6 - 6 
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c  

) 

Fig. 6-5 Rupture de cisaillement plan: (a) cas 9. 	(b) Variation de l'angle rritique 
de la pente en fonction de la hauteur, 	(c) Projections sur un réseau à 
surfaces égales d'un coin limité par deux diaclases (PHI), (d) Projections 
sur un réseau à surfaces égales des plans qui contiennent les réactions sur le 
coin (PHI), (e) Rugosité des surfaces de cisaillement (12) 
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Si BET est supérieur A l'angle de la pente i, la valeur de Fm sera très élevée puisque le cisaillement devrait se produire dans 
la substance de la roche même. On peut voir que dans ces cas la variation de Fa en fonction de i se fait par étapes (Fig. 6- 
5(b)). La principale difficulté pratique dans ce cas consiste à repérer la surface sur laquelle le glissement' se produirait. 

Possédant des renseignements suffisants sur les caractéristiques structurales majeures ou les ensembles de diaclases, on 
peut analyser, comme indiqué à l'appendice G, en utilisant les projections graphiques (12,13), la possibilité qu'un coin de roche 
se détache d'un talus. Par exemple, considérons un talus excavé ayant une direction 0750  et un pendage de 35 0 . Deux familles 
prépondérentes de diaclases ont les attitudes suivantes (1): 1900 , 60 0 (2); 0300 , 40 0 . La figure 6-5(c) représente la projection 
du talus et les familles de diaclases avec leurs pôles p i  et p2 . La ligne OJ est la ligne d'intersection des plans des diaclases. 
Comme le joint J est au-delà de la projection du plan du talus, le plongement de l'intersection (qui est l'angle entre J et la 
circonférence du cercle) est moindre que le pendage du talus, et ainsi il est possible que le coin s'échappe du talus. Si J 
était en-deça de la projection du talus, l'intersection aurait un pendage plus fort et ne serait pas en plein jour par rapport 
a la face du talus. 

Les réactions des surfaces des diaclases sur le bloc (Fig. 6-5d) se produisant dans des plans perpendiculaires aux diaclases 
et dans la direction OJ (si le glissement se produit sur les deux diaclases), on trace les projections de ces plans comme il 
est indiqué. La réaction normale du plan sur le bloc agissant en réalité dans la direction 'opposée au pôle du plan, il faut 
alors la tracer sur la projection de 1.hémisphére supérieur. Pour conserver la projection de l'hémisphère inférieur, il faut 
reconnattre que p est l'opposé de la réaction normale. De méme, la résultante R doit être tracée sur l'hémisphère. supérieur.  
En utilisant 1.hémisphére inférieur, On porte -r, l'opposé de r, sur le côté de p du mouvement naissant. Alors il est possible 
de tracer les cercle de frottement autour des pôles pi et p2. D'une autre façon, les intercepts sur les projections plans du 
mouvement naissant égales à FI-1 et FI-2 déterminent l'emplacement des points -r, et -r, (ce-à-d. les opposés des pôles des 
résultantes R i  et R 2  qui agissent sur le bloc pour résister au mouvement). 

Un plan passant par R i  et R 2  contient la résultante de ces deux forces; sa projection (Fig. 6-5d) passe par les pôles -r i 
 et -r 2 . Si la projection de ce plan est du côté de 0 du mouvement naissant, le coefficient de sécurité est plus grand que un. 

En d'autres termes, l'obliquité de R est supérieure à la force gravitationnelle cula résistance tangentielle maximale est 
supérieure à la composante tangentielle de la force d'entraînement •  Le coefficient de sécurité Fe peut .étre représenté par: 

F e = Tf
/T 

= Tf /7 = Cr tan,cp7 (Cf tan 0)" Eq. 6 - 7 

Dans cette équation Tf est la résistance maximale au glissement sur le plan, T est la composante tangentielle de la réaction 
du plan sur le bloc, TAU-f est la résistance maximale au cisaillement qui peut exister sur un plan (égale à BIG x tanFI pour 
c = 0), SIG est la contrainte normale sur le plan, FI est son angle de frottement, TAU est la contrainte réelle de cisaillement 
sur le plan (égale à SIC x tan TET), et TRI est l'angle d'obliquité de la force résultante du plan sur le bloc. Il est possible 
de trouver les angles TET de chaque plan par tatonnements graphiques de telle sorte que la projection plan contenant les 
résultantes réelles passera par 0(12). On fait cela de façon à satisfaire l'équation suivante: 

0 1 , 2 
 
=  tan - ' (tan  

L'exemple précédent serait plus complexe si des forces supplémentaires agissaient sur le bloc. On pourrait se poser des 
questions quant au mode de rupture naissante. On a établi des critéres au sujet des différents modes (13); par exemple, si les 
résultantes des forces d'entrainement qui agissent sur le bloc (force de gravité, eau, tremblement de terre, etc.) ont des 
composantes compressives transversalement aux plans dans la direction de leurs normales (c.-à-d. si  les angles entre p et -r 
sont plus petits que 900 ), le mouvement commencera à se produire le long de l'intersection des deux plans. Il s'ensuit que si 
la force d'entrainement résultante a une Composante de - traction dans la direction de la normale à un plan et exerce une 
compression sur l'autre plan, le mouvement naissant sera sur ce dernier. 

Evidemment, il faut se rappeler que dans tout cet ouvrage, il est difficile de déterminer les valeurs de FI avec précision. 
Une façon de procéder consiste à déterminer, le coefficient de frottement FI entre deux surfaces planes de la substance de roche 
et à y ajouter l'angle de rugosité RO,(Tanu e/A1),indiqué aux figures-6-5e et 6-6. Le coefficient de frottement effectif serait 
alors tan(FI + RO). La figure 1-9 représente les différents modes de rupture par cisaillement. Il est probable que la précision 
de (F/ + RO) ne dépasserait pas j 50 . Il est plus difficile encore de déterminer avec précision la cohésion sur les plans des 
caractéristiques structurales. On peut essayer les essais de' cisaillement direct en place. 

Si dans l'analyse précédente, on trouvait que le coefficient de sécurité est plus petit que un, il faudrait soit diminuer 
l'angle du talus soit concevoir un soutênement artificiel possible sous forme fflancres dans la roche. Ces ancres serviraient 
A compenser la force excessive de gravité agissant de haut en bas sur le plan et (ou) a augmenter la réaction normale du plan 
sur le bloc, par conséquent, à augmenter la résistance de frottement. Il est alors possible de déterminer la réaction optimale 
des ancres, bien que en pratique les attitudes des trous d'ancres, compte tenu des limitations du matériel de forage et de la 
pose de coulis aux fins d'ancrage, sont susceptibles de restreindre les conclusions. 

La recherche dans le domaine de la mécanique des sols a démontré que la rupture des talus se produit habituellement sur des 
surfaces courbes. En outre, il est' possible  d.analyser la stabilité des talus en déterminant sur une coupe la surface circulaire 
de rupture la plus critique (sauf si la géologie est telle que la surface de rupture a certaines sections planes). Cette méthode 
est entièrement fondée sur des observations empiriques et n'offre aucune solution rigoureuse de la distribution des contraintes 
dans les talus. La rupture dans les roches incompétentes peut se produire de la môme manière (3,10). 

On voit à la figure 6-7a une surface typique de rupture. Le moment de rupture MF est le moment du poids W du segment de 
rupture autour du centre 0, c.-à-d. (Wx). Le moment résistant est le produit des contraintes résistantes ou la résistance TAU-
f du sol, le long de la surface de rupture, multiplié par la longueur de l'arc L et par le rayon R du cercle. 

La résistance A la rupture fondée sur la théorie de Mohr de la résistance est obtenue à l'aide de l'équation 1-15: TAU-f 
= c +(SIG - u)tan FI. A moins que le sol soit purement cohésif, la résistance au cisaillement (TAU-f) variera le long de l'arc 
circulaire â cause de la variation des contraintes normales. Pour cette raison, il est de pratique courante lorsqu'on analyse 
un cercle d'essai de diviser le segment de rupture en une série de tranches verticales. La figure 6-7b représente une telle 
tranche isolée. Les forces qui agissent sur cette tranche sont le poids dW, la composante dN de la réaction normale à la surface 
de rupture, la composante tangentielle dl de la réaction sur la surface de rupture et les deux forces latérales P i  et P2  agissant 
sur les côtés des tranches. Ces forces latérales sont indéterminées du point de vue de la statique. Pour les solutions obtenues 
crayon en main, si l'on considère que ces forces sont égales et opposées -, l'erreur dans l'analyse résultante est inférieure à 
10% (9). Pour les solutions obtenues A l'aide d'un ordinateur, on peut inclure leurs effets (14). 

Tel que susmentionné, le moment de rupture est égal à Wx; ainsi, lorsqu'on considère que le segment est divisé en tranches 
verticales, MF est égal A la somme de (dWx). La force dW peut être divisée en deux composantes, l'une normale et l'autre 
tangentielle â la surface de glissement. la composante normale à la surface de glissement passe par le centre du cercle de 
rupture: ainsi il n'a aucun moment par rapport à ce point. Il en résulte que le moment de la composante tangentielle est égal 
au moment de rupture, c'est-à-dire somme de MF = somme de (dT R). Le moment résistant s'exprime ainsi par: somme (dN tan FI 
+ c dL)R. Comme le coefficient de sécurité Fm est alors le rapport Mr/MF, le rayon R du cercle s'annule et le coefficient de 
sécurité devient alors: 

F .  =  E (dN tan cp + c di,)/E(dT). 	 Eq, 6 - 8 

L'effet des secousses terrestres ou du sautage sur la stabilité des talus fait souvent l'objet de doutes. On peut analyser 
ces effets en déterminant l'accélération horizontale maximale probable qui peut s'appliquer sur le remblai (voir chapitre 8). 
Si l'accélération .a. est un multiple de l'accélération du à la pesanteur, cette force horizontale s'exprime alors par (Wa) (voir 
la Fig 6-7). 'Cette force horizontale est une force massique comme l'est la force gravitationnelle. Les deux forces produisent 
en se combinant la force résultante F qui agit sur le segment naissant de rupture. On peut alors soutenir que le talus se trouve 
dans un champ de contraintes incliné qui exige de réduire l'angle du talus d'une valeur égale à l'angle de rotation qu'a effectué 
la force massique résultante. Dans le cas d'une rupture naissante plane de cisaillement, il est possible d'utiliser un cercle 
sismique comme il est décrit à l'appendice G pour faire les analyses. 

Lorsqu'on a examiné les forces d'infiltration, qui sont importantes dans les talus infinis (10), on a trouvé qu'une façon 
de tenir compte de leurs effets consiste à utiliser la densité totale du sol (c'est-à-dire le poids des solides et de l'eau par 
pi 3  et l'effet des contraintes intergranulaires. selon cette méthode, il suffit seulement de déterminer la ligne phréatique 
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Fig. 6-6 L'effet de la rugosité sur l'enveloppe de Mohr pour 

des surfaces fissurées 

Fig. 6-7 Analyse pax cercle de glissement d'un terrain plastique seus l'action d'une 

accélération horizontale due h une secousse terrestre 

Fig. 6-8 Méthode des tranches avec l'existence de pression interstitielle 
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ainsi que le réseau d'écoulement dans le sol compris dans les différents segments d'essais de rupture. En utilisant la ligne 
phréatique et les lignes equipotentielles du réseau d'écoulement, il est possible de déterminer la pression hydrostatique u qui 

	

permet de trouver la contrainte effective normale intergranulaire, par exemple, ell = dN - u dL. 	 . 

La figure 6-8 donne un exemple de talus dans lequel le phénoméne de l'infiltration se produit. On trace les lignes 
équipotentielles qui représentent le réseau d'écoulement dans la région de la tranche no. 9. La force hydrostatique en El est 
représentée par la ligne équipotentielle AB et est égale a la pression d'eau CB. Avec ces renseignements, la force hydrostatique 
U dans chaque tranche peut etre déterminée (voirie tableau ci-après). Pour ce sol, GAM-t = 125 lb/pie (2000 Kg/m3), F1 = 220  
et C = 300 lb/p 2  (2.07 MN/m2 ). Donc, 

, 
Tranche 	dW 	dT 	dN. 	U 	N. 	 . 

1 	26k 	-7k 	25k 	Ok 	25k 
• 2 	34 	-7 	33 	0 	33 

3 	67 	-7 	66 	0 	66 
4 	95 	-1 	95 	2 	93 
5 	110 	11 	110 	5 	105 

. 	 6 	125 	24 	123 	7 	116 
7 	124 	37 	118 	9 	109 

• 8 	123 	49 	113 	11 	102 
9 	116 	59 	100 	13 	87 

10 	100 	61 	79 	13 	66 
11 	62 	45 	44 	7 	37 

264 	 839 

Fs = (839 x 0.40 + 0.30 x 262)/264 = 1.57 

On a fait l'analyse précédente sans tenir compte de la troisième dimension. En d'autres termes, on n'a pas tenu compte de 
la résistance des extrémités du segment du cylindre de rupture. C'est normalement une méthode de calcul sare; toutefois, tout 
dépend de la façon de déterminer les paramètres de résistance du sol. 

Si l'on obtient les paramètres de résistance du sol par l'analyse des glissements précédents, ne pas tenir compte des effets 
finals peut donner des paramètres de résistance calculés plus élevés que ceux qui sont valables pour le sol (3). Ainsi, tandis 
qu'il peut y avoir eu certains glissements oû le segment de rupture était très étroit dans le plan et oû la contribution des 
extrémités aurait pu être très importante, le calcul pourrait étre long au point que toute aide des extrémités serait inutile. 

Par contre, si l'on obtient des paramètres de résistance valables par des essais en laboratoire, ne pas tenir compte de la 
contribution des extrémités serait une méthode de calcul sOre. 

On peut analyser la résistance des extrémités pour tout segment de rupture particulier. Toutefois, il y a lieu de reconnaItre 
que la déformation unitaire en travers du segment, comme il est indiqué â la Fig. 6-9, constitue une zone dans laquelle toute 
la résistance potentielle au cisaillement n'est pas . mise en jeu au moment oû la base du segment se rompt. Que la résistance 
soit finalement mise en jeu ou non dépend dans une grande mesure des propriétés plastiques du sol. 

D'autre part, la rupture aux extrémités pouvant se produire par suite de l'apparition d'une série de fissures de traction 
diagonales comme l'indique la Fig. 6-9; dans ce cas, l'analyse de la résistance au cisaillement des extrémités n'est pas 
pertinente. De plus, le segment de rupture réel ayant souvent la forme d'une cuiller plutôt que d'un cylindre, l'analyse des 
effets d'extrémités est rendue plus difficile. 

Toutefois, il y a lieu d'éviter, si possible, des configurations qui éliminent l'assistance des extrémités, telle qu'au point 
A (Fig. 6-9c) qui représente le plan d'une mine A ciel ouvert. En outre, les zones faibles dans les parois de l'excavation de 
mine seraient plus stables si elles avaient uneconfiguration concave, dans lé plan plutôt qu'une configuration & lignes droites. 
Dans les cas oû les talus ont une courbure concave dans le plan, il peut se produire une action de vante horizontale. 

La Fig. 6-10 montre les résultats de l'analyse fait sur l'efficacité de l'action de voûte horizontale dans.le cas d'un sol 
ayant un angle de frottement interne de 40 degrés (6). Dans cette figure, ic représente l'angle moyen du talus au moment de 
la rupture, et la cohésion apparatt dans le paramètre sans dimensions 2E  GAM/c oû R est le rayon de courbure dans le plan des 
talus, GAM est la densité du sol et c est la cohésion. Dans ce cas, l'action de vonte'horizontale devient importante lorsque 
le rayon de courbure de la paroi dans le plan, est inférieur A environ 150c/2GAM ou.75c/GAM, de telle sorte que si c = 3400 
lb/pi' (0.16 N/ma) et GAM = 170 

paroi, 
 (2720 Kg/m3), le rayon est égal à 1,500 pieds (4584. 

Les discussions et les analyses précédentes indiquent que l'angle de pente maximum est une fonction des paramètres sans 
dimensions suivants: 

ic  = f(c/VH, q/YEI, dw/11, 	 Eq.6-9 

dw étant la profondeur jusqu'à la nappe d'eau souterraine derrière le talus (Fig. 6-11), dt, la profondeur de la fissure de 
traction A la créte et g, la surcharge sur la crate du talus. 

Si le coefficient de sécurité se définit comme étant 'le rapport du moment résistant au moment de rupture, ce coefficient 
est aussi égal au rapport de la résistance au cisaillement a la contrainte de cisaillement. Par conséquent, le coefficient de 
sécurité Fm dans lequel c est la mesure d'une partie de la résistance au cisaillement et GAM x H est une mesure de la majeure 
partie des contraintes de résistance au cisaillement peut prendre la forme suivante: 

F. = N 	 Eq. 6-10 
- 

Dans cette équation, N décrit comme étant le nombre de stabilité comprend les effets de FI et de i. Les facteurs qui restent 
(voir l'équation 6-9) servent de corrections spéciales comme il est expliqué ci-après. Le nombre de stabilité N a été établi  
en fonction d'un autre paramètre (1..A1) qui est la mesure des résistances au cisaillement relatives qui proviennent du frottement 
et de la cohésion (7) comme le représente l'équation suivante: 

Ainsi, il est possible de déterminer la valeur de N en calculant LAM pour une valeur particulière de i au moyen des courbes de 
stabilité (Fig. 6-12). 

Si une surcharge "q" est appliquée A la crête du talus, il est possible de modifier l'équation du coefficient de sécurité 
pour cette condition (7): 

MU-g étant un coefficient de réduction qui varie en fonction de q/GAM x H et de i (7).' (voir la Fig. 6-13). 

Dans le cas 00 il existe une nappe d'eau souterraine derrière le talus (voir la Fig. 6-11), la densité qu'il faut utiliser 
dans l'équation du coefficient de sécurité est la densité totale (c'est-à-dire, le poids de l'eau plus celui des matières  
solides); toutefois, il faut utiliser la densité effective pour le paramètre LAM comme le montre l'équation suivante: 

X= tnnv Vel Ywilw  
ls wc  

Eq. 6-13 

Hw étant la hauteur de la nappe d'eau souterraine derrière le talus mesurée depuis l'élévation du pied du talus (Fig. 6-11) et 
MU-w étant un coefficient de réduction (Fig. 6-14) qui varie en fonction de Hw/H et de i (7). 
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Fig. 6-9 - 	Quelques exemples de déformation unitaire 

et d'effets geométriques 
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Fig. 6-10 -  L'effet du rayon de courbure R, des parois d'une excavation 

sur l'angle critique ic de pente (6) 

6-11 	Un prototype des conditions d'un talus dans un terrain 

plastique pour l'analyse de cercle de glissement 
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Fig. 6-13 Effet de la surcharge (q) sur le coefficient de 

réduction pl  (7) 
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Fig. 6-15 Effet de la profondeur dt  des fissures de traction sur le 

coefficient de réduction pt  (7) 
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Fig. 6-16 Courbes typiques de stabilité dans la roche 

incompétente 

(a) Eboulement de roche 	(b) Cisaillement circulaire 

(c) Cisaillement plan 	(d) Coulée de blocs 

Fig. 6-17 	Classification des types de ruptures des talus. 



c N F. - 
Pt  Eq. 6-14 

= c 

FLO't 

tanep./C 

*YtH + q - y1w  
Pe  

RqFi w  

Eq. 6-15 

Eq. 6-16 

Eq. 6-17 

Eq. 6-18 

6-19 

S'il se produit une fissure de tension, l'équation du coefficient de sécurité est modifiée par un coefficient de réduction 
MU-t qui varie en fonction de la profondeur de la fissure .dt" et de i (voir la Fig. 6-15) (7). On suppose que la fissure est 
pleine d'eau, ce qui engendre une force hydrostatique s'ajoutant au moment de rupture. Ainsi, 

En combinant tous ces facteurs, il est possible de résumer comme suit les équations qui déterminent le coefficient de 
sécurité: 

Avec les courbes générales (Fig. 6-12, 6-13, 6-14, et 6-15), il est inutile d'utiliser la longue méthode qui consiste A 
déterminer les cercles critiques par approximations successives. Toutefois, il convient de reconnaItre qu'on a fait les 
suppositions suivantes: (1) la surface de rupture est cylindrique; (2) l'analyse bi-dimensionnelle est valable, c'est-à-dire, 
il existe une contrainte plane et l'aide des extrémités est ignorée; (3) la résistance du sol au cisaillement est régie par la 
théorie de Mohr de la résistance; (4) la résistance maximale au cisaillement est mise en jeu au moment de la rupture sur tout 
point de la surface du rupture; (5) il est possible de ne pas tenir compte des contraintes horizontales sur les côtés vericales 
des tranches; (6) le talus a l'aspect géométrique simple de la Fig. 6-11. Dans les cas qui s'écartent de ces suppositions, 
en particulier ceux dont la géométrie est complexe, il y a lieu de faire une analyse par cercle d'essai individuel. 

Il faut reconnaItre, comme l'explique le chapitre 1, que dans le cas des phénomènes de rupture, meme ceux qui se produisent 
dans un matériau supposé uniforme, la résistance des échantillons ou des cas individuels varie. En général, cette variation 
a une répartition statistique autour d'une valeur moyenne. l'objectif ultime consiste a reconnaItre cette variabilité et à 
s'occuper des probabilités de rupture. 

Par exemple, la Fig. 6-16 contient une série de courbes établissant la relation entre la hauteur du talus et l'angle maximal 
de pente (3). La courbe I s'applique au cas oû il ne se produit aucun glissement et où la hauteur de la nappe d'eau souterraine 
est égale â la moitié de la hauteur du talus. Dans ce cas, un coefficient de sécurité de 1 est appliqué a la résistance pour 
laquelle 99% des résultats d'épreuve sont plus élevés que la résistance spécifiée. 

La courbe II (Fig. 6-16) représente les mêmes conditions de nappe d'eau souterraine que celles de la courbe I, mais la 
résistance choisie est telle que la probabilité de rupture est de 10 pour cent. Ce qui signifie que les angles de pente peuvent 
etre beaucoup plus grands pour une hauteur donnée de talus. 

La courbe III représente la même probabilité de rupture que la courbe II, mais la nappe d'eau souterraine n'influe pas sur 
la stabilité des talus. Ici, les pentes peuvent être beaucoup plus raides. 

En plus d'illustrer l'importance de l'eau souterraine dans la détermination de l'angle de pente, ces courbes indiquent que, 
même s'il y a une variation modérée des propriétés de résistance, l'angle de pente nécessaire pour éliminer toutes les ruptures 
serait en général inacceptable parce que trop petite. 

Reconnaissant qu'il faut s'attendre à certains glissements si l'exploitation est faite avec un maximum d'économie (c'est-
à-dire, le coût de quelques glissements au cours de l'existence d'une mine à ciel ouvert est inférieur au coût des travaux de 
décapage â faire pour éliminer tous les glissements, il devient indispensable d'adopter des méthodes d'inspection et 
d'exploitation capables d'assurer la protection des vies humaines. Ces méthodes consistent a faire des observations, selon un 
certain calendrier, des crêtes critiques des parois, enlever sans exception toutes les roches qui deviennent meubles et étudier 
l'importance qu'il y a de réduire le volume des roches meubles en modifiant les méthodes de sautage. 

TYPES DE RUPTURE DE TALUS 

Bien qu'on classe souvent les ruptures de talus en de nombreux groupes ayant des caractéristiques distinctes, la plupart 
des ruptures appartiennent à l'un de quatre types (voir la Fig. 6-17). Les quatre types suivantes de rupture se distinguent 
surtout par le mécanisme de rupture du sol. 

a) Les éboulements des roches se produisent lorsque des roches s'accumulent sur la face d'un talus dont l'angle de pente 
est supérieur à l'angle de repos de ces roches. Les blocs de roche tombent ou roulent jusqu'au pied du talus. La cause de ce 
type de rupture de talus est le résultat d'une pente de résistance a la traction de la masse, par exemple les intempéries peuvent 
attaquer tout liant qui peut exister entre les surfaces de contact. 

b) La rupture par cisaillement circulaire se produit lorsqu'un segment de talus se rompt par suite de la rotation d'une 
masse (voir la description précédente) sur un arc plus ou moins circulaire. L.insuffisance de la résistance au cisaillement 
pour la géométrie du talus, A ce moment là, serait la cause de la rupture. Ce type de rupture exige un certain ajustement 
plastique des concentrations de contraintes comme le décrit la section consacrée aux talus de roches plastiques. 

c) Le cisaillement plan décrit la rupture (voir la Fig. 6-17c) oû le glissement se produit le long d'un plan de faiblesse 
géologique. La rupture serait le résultat de l'insuffisance de la résistance au cisaillement le long du plan, pour la géométrie 
du talus. 

d) La rupture par coulée de blocs se produit dans une masse rocheuse uniforme et dure ne comportant pas de points faibles 
qui permettent la rupture par cisaillement plan. La méthode de rupture est imaginée comme étant un dépannage général de la masse 
rocheuse par suite de l'écrasement des blocs de roche cassante aux joints de contrainte les plus élevés. 

Dans la rupture par coulée de blocs, la roche se brise probablement aux points de concentration des contraintes et perd toute 
la cohésion qui existait. Une charge accrue se produit sur la roche adjacente dont la résistance à son tour est excédée. On 
croit que ce phénomène se poursuit progressivement jusqu'à ce qu'il se produise une rupture générale de la masse rocheuse. Ce 
type de rupture ne produit pas un segment distinct de sol qui se déplace, mais il est plutôt caractérise par la déformation 
interne associée â la plupart des types de rupture par coulée. Il est peu probable que le plan initial de rupture soit circulaire 
au plan et aucune prévision ne peut être faite. 

Un exemple remarquable de rupture typique par coulée de blocs est le fameux éboulement de Frank alors que 80 millions 
de tonnes de roches se sont écoulées comme une masse fluide sur 2 1/2 milles (3022m) en moins de 100 secondes. Les témoins 
du phénomène ont dit que la masse s'est déplacée comme un liquide visqueux. Les blocs variaient en grosseur, depuis la 
poudre jusqu'à des pièces de 40 pieds (12.24; le plus grand nombre des roches mesuraient entre 3 et 20 pieds (.92m - 6.1m) 
(6 ). 

La Fig. 6-18 représente la géométrie du talus où s'est produit l'éboulement de Frank. L'angle de pente maximum était 
de 53 degrés et la hauteur de 2100 pieds (640m). La roche calcaire était inclinée d'un angle de 49 degrés dans le talus 
et contenait une famille considérable de diaclases et de plans de cassure. La Fig. 6-18 montre aussi les limites de la masse 
qui s'est détachée. 

De nombreux facteurs en se combinant ont accrn les contraintes de cisaillement ou diminué la résistance au cisaillement 
de la masse de telle sorte que la rupture s'est produite. Les températures durant les jours gui ont immédiatement précédé 
la rupture ont varié entre 70.F le jour et 0.F la nuit; la neige fondait le jour et l'eau qui s'introduisait dans les fissures 
gelait la nuit. L'infiltration générale d'eau dans le sol avait augmenté les contraintes de cisaillement. La présence de 
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couches compressibles de schiste argileux et de grès sous la roche calcaire au pied du talus a probablement aggravé la 
distribution des contraintes. Les travaux souterrains effectués au pied du talus ont augmenté à cet effet. En outre, les 
secousses terrestres qui s'étaient produites les mois précédents ont pu diminuer la résistance de la masse rocheuse. 

PREVENTION ET CCNTROLE 

En général on peut considérer qu'une rupture se produit par suite soit d'une augmentation des contraintes soit d'une 
diminution de la résistance. La prévention et le contrôle consiste donc à empêcher les contraintes d'augmenter ou la résistance 
de diminuer. 

Il est possible d'empecher l'éboulement des roches en donnant aux talus des angles inférieurs à l'angle de repos des rocnes 
meubles. Cela explique pourquoi les pentes de tant de mines â ciel ouvert n'excèdent pas 45 degrés. Dans le cas ou l'on adopte 
cette solution pour empecher l'éboulement des roches, il peut etre nécessaire d'établir un système d'inspection pour empecher 
que les pentes ne soient accrues, particulièrement aux endroits oû une masse dure recouvre une roche tendre, par perte de matière 
au pied du talus, soit par l'érosion des ouvrages bordant une rivière soit par l'excavation fait sans discrimination dans les 
mines à ciel ouvert. 

Dans le cas oA des pentes supérieures à l'angle de repos sont acceptées, il y a lieu de tenir compte des facteurs qui 
diminuent la résistance à la traction dans la roche. Le sautage qui a produit la pente peut avoir diminué la résistance de la 
roche. Dans ce cas, un programme d'écaillage peut être suffisant pour contrôler l'éboulement des roches meubles. On encore, 
le coût supplémentaire d'utiliser des trous de mine plus rapprochés et d'utiliser des charges moins puissantes peut etre compensé 
par la réduction de la quantité de roches meubles produite. 

La roche en surface peut etre détériorée aussi par la dilatation de l'eau qui se congèle dans les diaclases par l'action 
de l'air et de l'eau sur les matières de la diaclase, et par la dilatation des matières de la diaclase telles que le mica et 
l'anhydrite exposés aux intempéries. Dans ce cas, il peut etre utile de faire le drainage de l'eau au sommet du talus. 

On peut empecher l'éboulement de roches de telles faces dans des zones spéciales et limitées en boulonnant la roche. On 
peut aussi contrôler les éboulements en recouvrant des espaces limités d'un grillage boulonné ou non. 

Dans certains types de roche il est possible d'avoir des pentes raides sans danger de rupture en profondeur. En meme temps, 
la production de roches meubles sur la face se ferait en telle quantité qu'elle remplirait les gradins et, effectivement, l'angle 
de repos deviendrait l'angle actuel de pente. Dans ces circonstances, il serait en général impossible d'établir une pente plus 
raide que l'angle de repos des roches meubles. 

La rupture par cisaillement circulaire peut être causée par un accroissement des contraintes de cisaillement. Les deux 
causes les plus directes de ces accroissements sont d'une part l'augmentation de l'angle de pente et d'autre part l'augmentation 
de la hauteur totale du talus. En général, ces facteurs feraient l'objet de calculs; toutefois, il est possible que les équipes 
de construction ou d'exploitation fassent des excavations au pied du talus augmentant ainsi effectivement l'angle de pente et 
ignorent les implications concernant la stabilité du talus. En outre, la présence de cavernes inconnues dans la zone du pied 
peut entrainer un accroissement imprévu des pentes. 

Le déchargement de stériles au sommet du talus, ce qui peut devenir une pression de surcharge ne (Fig. 6-11), peut augmenter 
les contraintes de cisaillement. Dans le cas où le déchargement de stériles créerait une condition critique, il faut placer 
les stériles suffisamment loin de la crete du talus pour ne pas en compromettre la stabilité, c'est-à-dire, normalement à mi-
hauteur environ du talus. 

L'autre processus important d'augmentation des contraintes de cisaillement dans les talus se produit par l'infiltration de 
l'eau parallelement â la pente. Il est commun que l'éboulement débute durant l'écoulement du printemps ou apres de fortes averses 
de pluie. L'effet sur un talus autrement stable, comme le montrent les calculs précédents, peut être considérable. 

On peut améliorer la stabilité en éloignant du talus les eaux d'infiltration, en les captant au moyen de drains en surface 
avant leur arrivée dans la zone du talus et au moyen de tunnels de drainage souterrains. On peut aussi pratiquer des puits 
verticaux depuis la crete du talus ou des galeries horizontales à partir du pied du talus. Toutefois, il est très difficile 
de faire baisser effectivement et économiquement le niveau des eaux souterraines dans la plupart des masses rocheuses. Si ces 
opérations remportent un certain succès dans les sols meubles, rien n'en garantit le succès dans la roche. 

Les fissures communes de traction qui se produisent dans la crete et réduisent la longueur de la surface de rupture peuvent 
aussi augmenter les contraintes de cisaillement. Ces fissures peuvent se remplir d'eau dont la force hydrostatique s'ajoute 
au moment de rupture du segment rotatoire. Heureusement, l'influence de ce facteur n'est pas particulièrement grande. L'aspect 
le plus important est que les fissures qui se remplissent d'eau constituent des réservoirs qui alimentent en eau l'infiltration 
dans le talus. Par conséquent, il serait utile, si possible, de drainer l'eau qui s'amasse dans ces fissures de traction. 

Un facteur qui, chose étonnante, est souvent considéré comme n'ayant aucune importance, bien qu'il puisse causer à la fois 
un accroissement des contraintes et une diminution de la résistance, est l'effet des travaux souterrains dans la zone sous le 
talus d'une mine A ciel ouvert. Même un foudroyage modéré (voir le chapitre 5) peut causer la formation de voûtes dans les 
terrains susjacents qui augmente les contraintes aux culées des voûtes. Ces zones d'appui peuvent déjà etre des zones de 
contraintes élevées à cause du talus. La combinaison peut, comme cela s'est produit souvent, produire une rupture dans cette 
partie de la paroi de l'excavation. En meme temps tout foudroyage peut rompre la résistance de la masse rocheuse. 

Pour empêcher la résistance au cisaillement de diminuer, il faut surtout contrôler les eaux tant superficielles que 
souterraines. La présence de l'eau elle même contribue A la dégradation des roches par son action physique et chimique. Ainsi, 
éloigner l'eau du talus aide à prévenir une diminution de la résistance au cisaillement. 

Un autre mécanisme qui peut réduire la résistance au cisaillement se rencontre dans les schistes tendres. Lorsque par une 
excavation on diminue la charge sur les schistes il en résulte une tendance â la dilatation. L'eau interstitielle des schistes 
peut empecher la dilatation finale. La tendance qu'ont les schistes à se dilater met l'eau sous tension ou crée une pression 
piézomêtrique négative. Eventuellement, la suction sur l'eau interstitielle est dissipée par l'arrivée d'eau supplémentaire. 
L'augmentation du contenu en humidité ou du vol,nme des vides s'accompagne d'une diminution de la résistance au cisaillement. 
Ce mécanisme explique plusieurs Cas de perte apparente de résistance avec le temps et les ruptures de talus dans les .schistes. 

On peut prévoir la diminution de la résistance au cisaillement dans les schistes tendres en installant des piezomètres pour 
mesurer la pression de l'eau interstitielle dans le sol. Aussi, il est possible d'étudier en laboratoire les résultats 
consécutifs à la diminution de la pression sur ce type de roche et il peut etre tenu compte de la résistance réduite dans les 
calculs. En outre, la dilatation de certaines schistes qui se produit lorsque la pression de recouvrement diminue a été 
contrariée par le boulonnage de la roche. 

L'apparition des fissures de traction dans la crête précéda la plupart des ruptures de talus. Il est probable que la surface 
de rupture de cisaillement commence A s'établir au fond de ces fissures de traction ou au moins se joint à ces fissures. Par 
conséquent, il serait possible d'accroitre la stabilité en empechant la formation des fissures de traction. L'installation de 
grosses ancres à la roche pourait être une solution appropriée dans des zones spéciales et restreintes. 

Il n'est possible de prévoir et d'empecher les ruptures par cisaillement plan que si l'on connait la présence des 
caractéristiques géologiques critiques qui produisent les plans faibles. Il est habituellement difficile d'etre certain que 
ces conditions ne s'appliqueraient pas à un talus particulier. Toutefois, si la dépense est justifiée, des investigations 
détaillées du sous-sol peuvent révéler si ce type de rupture menace ou non de se produire. La discussion précédente concernant 
le contrôle ou la prévention des augmentations de contraintes s'applique aussi à la rupture naissante par cisaillement plan. 

Les zones faibles telles que les failles, les dykes ou les strates de roche faible, gui sont une source d'ennuis, sont 
habituellement sensibles aussi à la décomposition. Par conséquent, les observations faites précédemment au sujet de la 
dégradation causée par l'écoulement de l'eau s'appliquent particulièrement à ces zones. 

Les ruptures par coulée de blocs sont vraisemblablement causées par les memes facteurs qui font augmenter les contraintes 
et diminuer les résistances au cisaillement, comme on a déjà discuté pour les cas des ruptures par cisaillement circulaire ou 
cisaillement plan. Il est possible dans certains cas de rupture naissante par coulée de blocs d'améliorer les conditions par 
la cimentation. Normalement, on n'utilise pas ce procédé parce qu'il est possible que la pression du coulis gui est suffisante 
pour soulever la roche sus-jacente, fasse augmenter les espaces des joints. Toutefois, sous une pression faible le remplissage 
des diaclases ouvertes avec du coulis, a rendu la masse rocheuse plus compétente et plus stable. L'injection de coulis peut 
réduire les concentrations locales de contraintes conduisant à des ruptures progressives. 
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Les barrages de résidus, entre autres remblais de stériles, soulèvent le plus grand besoin de l'analyse de la stabilité. 
Bien que les types de matériaux utilisés dans ces barrages varient beaucoup selon les endroits, deux de leurs caractéristiques 
sont communes; le matériau de construction est habituellement plus fin qu'il n'est désirable pour de tels barrages en terre, 
c'est-à-dire, autour du tamis No. 200, et les minéraux sont souvent un peu instables puisqu'ils sont les produits de certaines 
opérations de traitement. La qualité du matériab utilisable varie souvent à cause de changements dans le procédé d'exploitation 
ou de traitement. Il existe une autre complication du fait que la géométrie est rarement réguliére et mème souvent inconnue 
• cause de la méthode de construction. La Fig. 6-19 montre un barrage de résidus construit en utilisant des cyclones pour séparer 
le sable relativement gros, pour le remblai, des fines ou des limons qui sont déversés dans l'étang. 

En plus de la variation des propriétés mécaniques du matériau de remblayage à cause des variations de sa composition, les 
paramètres tels que l'angle de frottement interne, la cohésion et le coefficient de perméabilité varient tous en fonction de 
la porosité (Fig. 6-20). Alors que le remblayage hydraulique permet d'obtenir une densité modérément élevëe, ou une faible 
porosité, le compactage, comme celui qu'on pratique dans les remblais de construction, pourrait produire des densités plus 
élevées. La densité est un facteur important de la stabilité; au-dessous d'un certain niveau, un cisaillement produit une 
diminution de volume, qui peut être critique dans le cas des remblais saturés parce que le poids est alors transmis la phase 
aqueuse qui n'a aucune résistance au cisaillement. La liquéfaction du remblai que cause l'augmentation de la charge par suite 
d'un remblayage supplémentaire ou d'une secousse terrestre peut entra/ner une rupture considérable et désastreuse. Au-dessus 
de la densité critique, le cisaillement entra/ne une augmentation de volume. Comme il faut construire les barrages de résidus 
sur les fondations existantes, les matériaux et la géométrie peuvent étre des facteurs critiques dont il faut tenir compte dans 
les analyses de stabilité.. 

Ces remblais sont habituellement saturés, ainsi les eaux interstitielles exercent des pressions positives dans la plus grande 
partie de la coupe transversale. Les variations de matériau et de géométrie, et la méthode de construction par étapes rendent 
très difficile la détermination des facteurs à inclure dans une analyse, particuliérement dans le cas d'un matériau pulvérulent 
et A frottement faible. Pour toute coupe transversale donnée, on peut construire les réseaux d'écoulement (voir la description 
à l'appendice C), qui correspondent aux conditions à la fin de la construction, une infiltration continue et une diminution 
soudaine du niveau de l'eau dans l'étang, l'une ou l'autre peut Atre une situation critique. Ces études démontrent qu'il faut 
diriger vers l'aval les matériaux les plus gros plutét qu'autrement comme on le fait parfois, afin d'éviter l'augmentation inutile 
de la pression interstitielle.  

Outre la rupture par cisaillement, l'effet hydraulique est de quelque importance. Des filtres de gravier appropriés,- comme 
ceux qui sont décrits au chapitre 5, peuvent étre nécessaires de sorte que le transport par l'eau d'infiltration du matériau 
fin de remblayage et des limons ne commence pas au pied de l'aval dans les puits de drainage utilisés pour réduire l'infiltration 
dangereuse et au-dessus des fondations rocheuse contenant des fissures anormales. L'érosion causée par les vagues en amont, 
par l'écoulement en aval et par l'écoulement d'eau au-dessus du sommet du barrage peut causer des dommages importants sinon une 
rupture complète. Les sables relativement fins et les vases qui forment habituellement le remblai, ainsi que les conditions 
d'infiltrations, favorisent l'action du gel qui produit la formation des couches de glace parallèles au remblai en aval et le 
glissement du terrain sus-jacent au moment du dégel. 

Les amas de déchets rocheux constituent les autres remblais importants qu'il faut analyser. Tous les facteurs mentionnés 
précédemment concernant la variabilité, l'instabilité chimique et la densité critique des matériaux ainsi que l'état des 
fondations et l'activité séismique s'appliquent à ces remblais. Toutefois, en général, l'angle de frottement interne des stériles 
rocheuses est supérieur à celui du matériau utilisé dans les barrages de résidus. Bien que rarement possible, le lavage aux 
sluices, utilisé en génie civil, pourrait servir Four augmenter la densité ou à diminuer les vides dans les remblais rocheux 
pour améliorer leur stabilité. 

Pour les analyses de stabilité des remblais et des fondations, on utilise les méthodes déjà décrites. Les analyses des 
éléments finis, particulièrement pour les section non homogènes et pour les effets de la construction par étapes, peuvent servir 
à l'étude des déformations, du rapport entre les contraintes de cisaillement et la résistance au cisaillement ainsi que de la 
valeur des pressions interstitielles aux différents éléments (16, 18). L'analyse dans le cas des matériaux plastiques en 
supposant que les surfaces de rupture soient circulaires ou mixtes, et de la méthode des sections utilisant les programmes 
d'ordinateurs disponibles, convient si On a une connaissance suffisante de la géométrie du matériau (14, 17). Dans le cas d'une 
connaissance imparfaite des propriétés, de la géométrie et de l'état hydraulique du matériau, les études utilisant la méthode 
du nombre de stabilité décrit précédemment pourrait ètre appropriée. 

Fig. 6-19 Un barrage de résidus construit au moyen de cyclones Eig. 6-20 Variation ,typique des angles de frottement 
interne en fonction de la porosité. 
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PROBLEMES 

1. Une coupure de 20 pieds (6.1m) de profondeur pratiquée dans un dépôt d'argile de 100 pieds (30.5m) d'épaisseur A une pente 
de 1/1; la surface de l'argile au-dessus de la coupure, sur un côté, est inclinée d'une pente d3 1/8 (1 vertical pour 8 
horizontal); la cohésion de l'argile est de 1000 lb/pi 2  (6.9 MN/m2), FI = 0 et la densité est de 100 lb/pi a (1600 Kg/ma). 
Déterminer le coefficient de sécurité contre la rupture en utilisant manuellement des arcs circulaires de rupture d'essai 
ou d'un- programme d'éléments finis. 

2. Un remblai isotrope de 85 pieds (25.9m) de hauteur a une pente de 1/2.5 aux deux côtés; la largeur au sommet du parapet est 
de 35 pieds (10.7m); les propriétés du matériau du remblai sont les suivantes: GAM - 140 lb/pi  -a (2240 Kg/ma), FI = 36° 
et c + 500 lb/pi' (3.45 MN/m 2). Déterminer le coefficient de sécurité contre la rupture des pentes du remblai, a) s'il n'y 
a pas d'eau derrière le remblai et si la fondation est de la roche dure; b) si la fondation de roche dure est remplacée par 
de l'argile ayant une cohésion de 1000 lb/pi' (6.9 MN/m 2) et un FI de 0; c) si l'eau retenue d'un côté du remblai a une 
hauteur piézométrique de 75 pieds (22.9m), c'est-à-dire, dessiner un réseau d'écoulement pour un débit constant et déterminer 
les contraintes effectives exercées sur l'arc de rupture; d) quelle est la contrainte moyenne d'infiltration dans le segment 
de rupture? 

3. On doit établir une pente de 40° dans des couches de roches tendres. La pente mesurera 300 pieds (91.54 de hauteur. A 
un niveau de 20 pieds (6.1m) au-dessous du pied, l'eau circule dans une couche perméable de grès sous une pression 
manométrique de 150 lb/po' (1.04 MN/m 2). a) Analyser la stabilité de la pente en supposant que les paramètres de la 
résistance effective des roches sont les suivants: FI 	37° et c = 10 lb/po' (0.07 MN/m 2 ); GAM = 160 lb/pis (2560 Kg/ma) 
et qu'il ne se produit pas de rabattement de la nappe d'eau. Supposer que la surface de rupture est composée d'une partie 
initiale d'un arc typique de rupture se raccordant A la strate de grès qui, A son tour, est raccordée à un plan oblique à 
travers les 20 pieds (6.1m) de terrain au-dessus de la strate et au delà du pied. b) Déterminer l'augmentation du coefficient 
de sécurité applicable A cette pente si la pression de l'eau dans le grès est réduite A 20 pieds (6.14. 

4. Une excavation dans la roche aura une pente de 500 pieds (153m). Le niveau normal de la nappe d'eau est A une profondeur 
moyenne de 50 pieds (15.3m). Les études démontrent que la pente serait stable à un angle de 45., si le niveau de la nappe 
d'eau derrière les pentes pouvait être réduit A une profondeur de 300 pieds (91.5m). Le coût du réseau de drainage à 
installer pour obtenir cette baisse de la nappe d'eau y compris les frais d'installation et les frais d'exploitation 
atteindrait $110 par pied (0.305m) courant de paroi. Le coat moyen d'excavation serait un dollar la verge cube (0.76 ma). 
Déterminer s'il serait moins coûteux d'établir une pente moins raide, sans réseau de drainage, qui aurait le même  coefficient 
de sécurité. 

5. a) Tracer les attitudes de diaclases suivantes sur un réseau A surfaces égales 251,70; 040,60; 110,52; 242,69; 030,50; 119,60; 
250,78; 031,69; 130,40; 258,71; 039,71; 135,45; 252,63; 048,68; 140,40; 249,70; 050,59; 145,32; 240,59; 048,52; 161,55; 
261,62; 041,53; 172,35; 262,80; 045,62; 180,41; 230,72; 035,59; 152,37. 
b) Tracer les contours de 2% (c'est-à-dire 2% ou plus des diaclases comprises dans un cercle de comptage de 1%) et déterminer 
l'attitude dominante de chaque groupe. 
c) Déterminer les attitudes (la direction et le pendage) du point de pente maximum de chaque contour. 
S) En utilisant le contour de 2% comme critère Four spécifier les angles de pente, déterminer l'angle de pente maximum pour 
une paroi d'excavation ayant une direction de 010. 

6. Les mesures faites au ruban de la largeur des deux fissures (A et B), près de la crête d'une pente rocheuse ont donné les 
résultats suivants: 

Jour 	A  
Po. 	cm 	 Po. 	cm 

	

1 	2.5 	6.35 	 - 

	

10 	2.6 	6.60 	 - 	-  

	

15 	2.8 	7.1 	 - 	-  

	

25 	2.9 	7.4 	 0.5 	1.27 

	

27 	2.9 	7.4 	 0.6 	1.52 

	

32 	2.9 	7.4 	 0.7 	1.78 

	

35 	2.9 	7.4 	 0.8 	2.03 

	

40 	2.9 	7.4 	 1.0 	2.54 

	

50 	3.0 	7.6 	 1.1 	2.79 

	

55 	3.0 	7.6 	 - 	- 

	

64 	3.7 	9.4 	 1.9 	4.83 

	

65 	3.8 	9.65 	 - 	- 

	

68 	3.8 	9.65 	0.2 	0.50 

	

74 	3.4 	7.64 	0.7 	1.78 

	

82 	4.0 	10.2 	 2.1 	5.3 

	

93 	4.7 	11.9 	 3.0 	7.6 

	

100 	5.0 	12.7 	 5.3 	13.5 

	

105 	5.5 	14.0 	 6.5 	16.5 

	

109 	5.9 	15.0 	 7.4 	18.8 

	

112 	6.4 	16.3 	 9.0 	22.9 

	

114 	7.0 	17.8 	12.0 	30.5 

	

118 	8.0 	20.3 	19.0 	48.3 

	

119 	8.5 	21.6 	25.0 	63.5 

a) Tracer la courbe du déplacement en fonction du temps. 
b) Tracer la courbe de la vitesse en fonction du temps. 
c) Tracer la courbe d'accélération en fonction du temps. 
d) A votre avis, quand la rupture a-t.-elle commencé à se produire? 

7. Décriver trois différents types de rupture dans les pentes rocheuses et dites comment il est possible de les prévenir. 



Q(1 - 2) d - — 
2RE Eq. 7-1(a) 

où .(L, 1 4:2  + 	ja  (a .0/77-F 1)) (i  _ 16 2)/ C  Eq. 7-4(b) 
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CHAPITRE 7 

LES  FONDATIONS 

INTRODUCTION 

La mécanique des roches s'occupe de nombreux problèmes relatifs au calcul et a la construction des fondations. Alors que 
ces problémes ont été résolus par le passé grace aux bons jugements de l'ingénieur, les progrès de la mécanique des roches nous 
permettent d'obtenir A la suite d'analyses et d'essais portant sur certains aspects, des réponses quantitatives qui guident 
l'ingénieur dans ses jugements. 

On rencontre les problèmes majeurs relatifs aux fondations en rocher dans le domaine de la construction des barrages. A 
cause de l'ampleur de ces constructions, des conséquences graves occasionnées par les ruptures et l'existence des sites avec 
des roches de mauvaises conditions, il est intéressant dans ce domaine dlaméliorer les pratiques courantes par la rechercne et 
par l'analyse. 

Les problèmes de mécanique appliquée aux fondations ont rapport principalement à la déformation des strates de fondation 
soumises A l'action de charges. pans certains cas, la déformation ou le tassement absolu est important; dans d'autres cas, la 
déformation relative entre divers points de la construction est plus importante. Il existe de plus des cas où la rupture de 
la roche peut se produire, quoique, dans la plupart des fondations en rocher, les contraintes imposées sont d'un ordre de grandeur 
inférieur A celui de la résistance de la roche. 

D'autres problèmes de mécanique se rattachent à l'utilisation d'ancrages au rocher dans les cas où ils sont nécessaires ou 
lorsqu'il est possible de réaliser des économies. On peut construire A meilleur marché de nombreux types de construction, des 
toits en porte-A-faux aux murs de soutènement, si l'on se sert d'ancrages au rocner adéquats au lieu de faire appel à d'autres 
méthodes. Dans d'autres cas, les ancrages au rocher sont absolument nécessaires comme dans le cas de l'écaillage d'une butée 
que l'on doit stabiliser pendant la construction d'un barrage. 

LE TASSEMENT 

La méthode des éléments finis décrite au chapitre 2 nous permet d'analyser aisément la déformation ou le tassement des 
fondations dont la géométrie, les propriétés des matériaux et les charges ne sont pas uniformes. D'une autre façon, on peut 
utiliser les solutions d'élasticité les plus appropriées afin de faire de rapides approximations. A la figure 7-1 apparaissent 
quelques-uns des problèmes traités par la théorie de l'élasticité. 

Considérons le cas d'une fondation circulaire rigide qui s'appuie sur un corps élastique indéfini limité par un plan (Fig. 
7-1a). on peut calculer le tassement, d, à l'aide de l'équation suivante (1): 

Q étant la charge exercée sur les fondations; MU, le rapport de Poisson et 11, le rayon de la base. 

Pour les points situés au delâ de la zone chargée, on peut calculer le fléchissement dr d'après la formule suivante (4): 

dr 	Cl(1-)2) sin- lRir nRE 

✓ étant la distance A partir du centre de la zone chargée. 

Exemple: Une colonne d'un bâtiment supporte une charge de 1000 kips (4.45 x 10 6N). Le rayon équivalent de la base 
est de 2.5 pi (0.76m). Le module effectif de déformation du terrain de fondation est de 4 x 10 5  lb/po2  (2760 MN/m2). 
Calculer le tassement de la base en supposant qu'elle est rigide et que le rapport de Poisson MU de la roche est de 0.25. 
Calculer aussi le tassement de la surface de la roche à 4.0 pi (1.224 du centre de la charge. 

De l'équation 7-1(a): 

DEL = 	106 (1 - 0.25 2 ) 	= 0.04 po. (1.02 mm) 
2 x 12 x 2.5 x 4 x 10 5  

De l'équation 7- 1(b): 

DEL-r = 	106 (1 - 0.25 2 ) 	sin-1  2.5/4.0 = 0.017 po. (0.43 mm) 
PI x 12 x 2.5 x 4 x 10 5  

La pression de contact pour cette base circulaire rigide est (1); 

0/(nR2)  
if  - 
v 	2 (1 - (zi H.2)1/2 

✓ étant la distance à partir du centre de la fondation. 

La solution indique qu'aux arêtes  de la base, la pression de contact est égale A l'infini. L'on obtient ce résultat en 
supposant que la base est complètement rigide; la charge tend alors A s'accumuler sur les arêtes de la base A cause de la 
déformation de la roche de la fondation, qui tend A prendre la forme d'un cratère d'entassement dont la déformation est plus 
grande au centre qu'aux arêtes. En fait, de telles pressions infinies ne s'exercent pas parce que les fondations ne sont pas 
ccmplétement rigides; en outre, il est peu probable que des relations élastiques puissent s'appliquer en de tels endroits. Un 
certain écoulement plastique de la base ou de la roche en ces points entrains une redistribution de pression aux arêtes. 

Considérons une base longue et rigide de largeur B (Fig. 7-1b). La pression de contact, semblable à celle de la nase 
circulaire, est donnée par (1): 

ev - 
n (0. 25 -(x/13) 2)1/ 2  

(2 étant la charge par unité de longueur et x, la distance à partir du centre de la base. 

Considérons le cas d'une fondation qui applique une pression q uniformément répartie (Fig. 7-1c). En utilisant l'équation 
de Èoussinesq 2-14(a) et en intégrant l'effet des charges ponctuelles sur une surface, on obtient la solution générale suivante 
pour la flèche dc du coin de la zone chargée, sur la surface d'un corps élastique indéfini limité par un plan (21: 

6c = eriE 	
Eq.7-4(a) 

Eq. 7.1(b) 

Eq. 7-2 

a/B 
Eq. 7-3 

et où a = y/a et y représente la longueur de la zone chargée. Pour une surface carrée, le tassement D.i.L- 0  du point central est 
deux fois celui des coins: 
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6 = 2d 	 Eq. 7-4(c) 

Si, dans le cas de la base carrée, MU = 0.3, le tassement du point central est alors: 

Eq. 7-5 

On peut résoudre des problèmes de ce type, particulièrement ceux qui traitent des zones chargées irrégulières, en utilisant 
le diagramme de Newmark étudié au chapitre 2. Le procédé consiste à diviser le terrain de fondation en plusieurs couches et 
à déterminer l'augmentation de la contrainte verticale au centre de chaque couche au dessous du point de la fondation od l'on 
doit calculer le tassement. On trace 6 l'échelle la zone chargée sur du papier transparent (1 po = profondeur jusqu'au milieu 
le la couche) (voir chap. 2). On place le dessin sur le diagramme de Newmark et on compte alors le nombre d'aires élémentaires 
que comprend le dessin. L'augmentation de la contrainte verticale est alors: 

,v  = 0.005 q N 	 Eq.2-16 

- 
étant la pression de cOntact 6 la surface et N, le nombre d'aires élémentaires de la zone chargée. 

Exemple:  On pose sur une masse rocheuse une base carrée 10 pi x 10 pi (3.05m x 3.05m) E = 1 x 10 5  lb/po2  (690 MN/m2 ) 
et MU = 0.3. La pression de contact est de 400 lb/po 2  (2.76 MN/m2 ). Calculer le tassement au centre de la base en supposant 
qu'elle est flexible. Utiliser les équations 7-4 et.le diagramme de Newmark. 

Les équations 7-4 se réduisent à l'équation 7-5; pn a donc: 

DEL-o = 400 x 10 x 12 = 0.48 po. (1.22 cm) 
10 5  

A l'aide du diagramme de Newmark, diviser le terrain de fondation en couches de 2 pi, 4 pi, 8 pi, et 16 pi (0.61m, 1.22m, 
2.44m et 4.88m) d'épaisseur. Puis tracer des schémas de la base 10 pi x 10 pi (3.05m x 3.05m) selon les échelles Suivantes: 
1 po. = 1 pi, 1 po. = 4 pi., 1 po. = 8 pi. et  1 po. = 16 pi. 

Pour la première couche: 

SIC-v = 0.005 x 400 x-200 

68. 	= 400 x 24 
105  

= 	400 lb/poz (2.76 MN/m2 ) 

= 	0.096 po. (2.44 mm) 

Pour la seconde couche: 

Pour la troisième couche: 

Four la quatrième couche: 

= 	300 lb/po' (2.07  195/m2 ) 

680 	= 300 x 48 	 = 	0.144 po. (3.66 mm) 
10 5  

SIC-v = 0.005 x 400 x 68 	= 	136 lb/po. 2  (0.94 MN/m2 ) 

46e 	= 136 x 96 	 = 	0.131 po. (3.33 mm) 
105  

SIC-v = 0.005 x 400 x 150 

e t 

SIC-v = 0.005 x 400 x 24 	= 	48 lb/po. 2  (0.33 MN/m2) 

660 	= 48 x 192 	 = 	0.092 po. (2.34 mm) 
10 5  

E660  = 0.096 + 0.144 + 0.131 + 0.092 = 0.463 po. (11.76 mm) 

Pour cet exemple, l'équation 7-4(a) est plus efficace; cependant, lorsque la zone chargée est irrégulière, il est très utile 
de se servir du diagramme de Newmark. 

La grandeur de ce cratère de tassement peut être calculée à l'aide de la méthode des éléments finis et, lorsque les conditions 
le permettent, à l'aide du diagramme de Newmark. 

Le cratère de tassement (Fig. 7-1c) sous la zone chargée de largeur B se prolonge au-delà de la zone chargée réelle. A une 
distance D du bord de la zone chargée, le tassement de la surface est égale à environ la moitié de celui qui se produit aux bords 
de la zone chargée. 

Dans les propriétés minières, l'affaissement complique les problèmes relatifs aux fondations (voir chap. 5). On doit alors 
tenir compte des mouvements absolus et différentiels ascendants et descendants, des déformations unitaires horizontales de 
compression et de traction dans les terrains de fondation. L'estimation de ces effets et de l'instant approximatif auquel ils 
se produisent sont indispensables à l'ingénieur. Des mesures, telles que subdiviser les édifices importants avec des joints 
de dilatation et de contraction, relier ensemble les fondations des maisons plus légéres, installer des vérins sous la macninerie 
critique pour maintenir l'équilibre, et d'autres mesures peuvent être prises dans les terrains de fondation. 

L'expérience de ces formations pertinentes de roches peut servir de base pour'établir les critères de calcul mais la méthode 
des éléments finis s'avère très utile pour étudier les conséquences de ces projets d'exploitation et de modes de soutènement 
prévus. 

On voit a la figure 7-1d, une fondation qui exerce une pression q uniforme sur une couche tendre d'epaisseur D qui recouvre 
une couche dure. On suppose que le tassement de la fondation résulte de la compression de la couche tendre seulement. L'équation 
du tassement d'un coin de la zone chargée est (2): 

de  = qB 	 Eq. 7-16 

( r , . b  (1+,17Ni 7. ly -Li., 	+ 1 (a 1-1,47-1- 1.) 1+ . 2 ) 

a (1-1-1,1a2 + .2 + 1) 	n 	..4.Va2+.24.1  

+ 0.5 (tan-I 	
a  

+1
(I  

OS a = y/B, y étant la longueur de la zone chargée et z = d/B. 

Considérons le cas inverse: c'est une couche dure d'épaisseur D qui recouvre maintenant une coucne tendre (Fig. 7-1e). 
On suppose que la couche dure agit comme une poutre qui s'appuie sur une série de ressorts. La constante du ressort (souvent 
appelée coefficient de réaction du sol), qui s'applique 'à la couche tendre, est définie par k = q/d, d étant l'allongement du 
ressort soumis à la pression q. Dans ce cas, le déplacement de la charge linéaire Q est (1); 

Eq. 7-7 
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d = Qp/(2k) 

p . (V4E1) 1/4 , 

Eq. 7-8(a) 

Eq. 7-8(b) 

ov  = Q/(B + 213) 2  Eq. 7-10 

7-4 

E est le module de déformation et I est le moment d'inertie de la section, par unité de largeur, de la poutre ou de la couche 
dure. 

Exemple:  On fonde le mur d'un grand batiment sur une couche de roche dure de 5 pi (1.53m). D'épaisseur et dont E = 
4 x 10 6  lb/po. (27.6 x 10 3  MN/m2 ). Il existe sous la roche dure une couche profonde de roche tendre (k = 10 4  lb/po.) (69 
MN/m.). 

La charge exercée sur le mur est de 200 k/PL (2.9 MN/m). Calculer le tassement causé par la roche tendre. Ne pas tenir 
compte du fait que la charge s'est répandue par la fondation. 

BET =i 	104  	1/4 	0.00735 
4 x 4 x 10 6  x 12 x 60 3/12 

alors 

d = 200.000 x 0.00735 	 = 0.0735 po. (1.9 mm) 
2 x 10 4  

Considérons une fondation rigide appuyée sur une couche dure qui recouvre une couche tendre (Fig. 7-1f). outre la métnode 
des éléments finis, les affaissements et les pressions de contact peuvent étre analysés à l'aide des équations 7-1, 7-2 et 7- 
3, lorsque l'épaisseur de la couche rigide est grande par rapport à la largeur de la fondation, disons deux fois plus grande. 
Lorsque l'épaisseur de la coucne rigide est petite par rapport à la largeur de la base, disons moins d'un quart, on peut néyliger 
Id couche rigide et on peut déterminer le tassement d'après le module de déformation des matériaux mous sous-jacents. Pour les 
cas intermédiaires, le type d'approximation utilisé au chapitre 4 (voir Fig. 4-14b) peut s'avérer utile; on a développé ici 
l'équation pour une longue base de largeur B: 

5,_,,„. 1. 5Q/ (B ZD) 	 Eq. 4-10 

Dans le cas d'une base circulaire (ces deux cas sont valables pour une pression de fondation uniformément distribuée), en 
supposant que la distribution de la pression entre les couches dures et les couches tendres puisse étre représentée par un 
parabola/de de révolution, on a développé l'équation suivante (2): 

ZQ  

v-max  v(R + D) 2  
Eq. 7-9(a) 

Pour une base carrée, on peut modifier l'équation 7-9(a) en supposant que des bases de surfaces égales ont une distribution 
de pression semblable et une pression maximum égale, c'est-a-dire què PI x E. 	b., ce qui donne: 

°v-max - 
2Q 

n(B/1.17+  0 ) 2  
Eq. 7-9(b) 

L'évaluation des tassements se fait, dans ces cas, par la méthode des éléments finis; on pourrait obtenir quelques 
approximations en supposant que la couche rigide n'affecte que peu le tassement, et, de plus, qu'elle est suffisamment diaclasée 
pour offrir un peu de résistance par flexion. On pourrait de plus supposer que la pression de contact entre la couche dure et 
la couche tendre est uniforme et égale A la pression moyenne. 

On peut alors utiliser l'équation 7-4(a). Alternativement, on pourrait supposer que la pression est semblable à celle de la 
base rigide sur un corps élastique et on pourrait utiliser l'équation 7-1. 

De la même façon, on peut calculer, à l'aide de la méthode des éléments finis, le tassement de la fondation (Fig. 7-1 (q)) 
qui repose sur une masse rocheuse compétente qui comprend une couche de matériaux mous. Par ailleurs s'il n'y a aucun intéret 
à extraire cette couche par une excavation voisine (Fig. 7-1 (h)), les équations 7-9 peuvent servir à calculer la contrainte 
moyenne éxercée sur la couche faible par la charge de construction. 

L'équation 7-10 est fondée sur l'approximation utilisée pour développer l'équation 7-9 (a) (Fig. 4-14b). On suppose dans 
le développement de cette équation que l'augmentation de pression à tous niveaux au dessous d'une fondation est comprise 
effectivement A l'intérieur des lignes tracées vers l'extérieur à 45 0  par rapport aux bords de la fondation. D'après cette 
approximation, qui est tout A fait raisonable d'un point de vue tnéorique, on obtient quelques indications lorsque l'on construit 
des fondations contiguês à différents niveaux (Fig. 7-1h). Il faut s'assurer que la fondation supérieure est sOre, si la tranchée 
de la fondation inférieure n'empiéte pas sur le terrain qui supporte effectivement la fondation supérieure, c'est-A-dire A 
l'intérieur des lignes tracées à 45° par rapport aux bords de la base. 

Dans un sol compétent qui n'est pas sujet à des grandes contraintes, par rapport â sa résistance, il est évidemment possible 
de tailler une paroi verticale au bord de la fondation supérieure; cependent, en règle générale, il est bon de gard er les 
fondations inférieures et leurs tranchées au-delà de ces lignes de 45 0 . D'autre part, si une couche de rocnes tendres (Fig. 
7-1g) existe dans la roche au dessous de la fondation supérieure, mais au-dessus du terrain de fondation de la fondation 
inférieure, an devrait examiner avec grand soin les conséquences d'avoir une excavation voisine de la fondation supérieure. 
Ce qui nous intéresse principalement est la possibilité d'extraire les matériaux mous. 

La détermination du module de déformation des rocnes de fondation, que l'on utilisera dans les équations théoriques déduites 
ci-dessus, est un problème pratique qui n'a pas été entièrement résolu avec satisfaction. On peut faire des tests en laboratoire 
sur un échantillon de carottage au diamant; on peut mesurer sur le terrain la vitesse sismique de la roche; on peut faire enfin 
des essais de mise en charge d'une plaque soit sur le terrain de fondation soit dans des tunnels dans la même formation. Sur 
la plupart des sites, si l'on considère les diaclases du fond rocheux à proximité de la surface, la seule méthode qui peut être 
considérée pour des calculs réalistes consiste a faire des essais de mise en charge d'une plaque. Malheureusement, ce genre 
d'essai est coOteux et de plus, On doit exécuter un grand nombre d'essais pour obtenir une valeur moyenne du module de déformation 
ainsi que des indications sur la variation des propriétés du sol au voisinage de cette moyenne. 

Ni les essais en lanoratoire effectués sur les carottes, ni les essais de vitesse sismique sur le terrain sont de nature 
à nous renseigner sur les propriétés de déformation du terrain de fondation en tenant compte du resserrement des diaclases et 
de la compression des matériaux de remplissage (3). Dans un cas extrême, les essais de compression en laboratoire sur des 
carottes ont donné des modules de déformation entre 3 à 5 x 10 6  lb/po. (20.7 - 34.5 x 10 3  MN/5 2 ); les mesures de vitesse sismique 
effectuées sur la carotte ont donné des valeurs entre 4 et 6 x 10 lb/po. (27.6-41.4 x 10 3  MN/m.), tandis que les valeurs obtenues 
dans les essais de mise en charge d'une plaque sur le roc brisé en place ont varié entre 50,000 et 200,000 lb/po. (0.35-1.38 
x 10 3  MN/m2 ) (12). 

Les résultats d'une étude intéressante montrent que le module de déformation varie avec l'indice des vides de la manière 
indiquée à la figure 7-2(3). Si l'indice des vides est inférieur A la valeur approximative 5, il est clair que le matériau est 
composé de roches. Si l'indice des vides est supérieur A la valeur approximative 40, le matériau entre habituellement dans la 
catégorie des sols. Entre ces deux limites, il peut exister des ruches altérées A des degrés variés. Ces matériaux ont en 
général de trés bas modules de déformation tel que vu à la figure 7-2. 
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Eq. 1-24(a) 

Eq. 1-24(6) 

q( 
 = 35Q(y/B)1/2(1..y/B)1/2 Eq. 7-11(a) 

qf = 9.4 Qu/B1/2 Eq. 7-11(6) 

7-6 

Il est de pratique courante dans la construction des barrages d'appliquer un programme de consolidation par la cimentation. 
Ce programme consiste à creuser des trous de forage peu profonds selon un certain modèle et en général entre 15 et 30 pi (4.6 
- 9.2m) de profondeur, dans lesquels on pompe du coulis. Ceux-ci resserrent les fissures dans les diaclases et donnent aux 
fondations un module de déformation plus grand. A la suite des essais de plaque, on a constaté les améliorations qui peuvent 
résulter de la consolidation par cimentation (3). 

Le calcul des déplacements des barrages devrait tenir compte de la répartition triangulaire ou trapézoIdale de la pression. 
En utilisant la méthode des éléments finis, il n'est pas nécessaire de faire des suppositions sur la répartition de la contrainte; 
c.-à-d, avec les données de la densité, des modèles de déformation et des pressions hydrostatiques, on peut calculer la 
répartition du tassement et de la pression. Il est aussi possible, à l'aide de la méthode des éléments finis d'analyser 
l'interaction de la perméabilité et de la contrainte et, par conséquent, tout changement dans le réseau d'écoulement. Pour 
obtenir une première approximation, la courbe de la pression peut être divisée en une série d'étapes (Fig. 7-3). 

La méthode des éléments finis tient encore compte de toutes les interactions importantes que les études de modèles ont 
indiqué. Par exemple, l'on a trouvé que, lorsque le rapport Ef/Ec (rapport du module de déformation des fondations au module 
de déformation du béton) diminue, la compression dans le béton au pied du barrage et la tension diagonale dans le talon du barrage 
augmentent toutes les deux (11). 

Le problème se complique si l'on essaie de calculer les tassements probables sous les fondations d'un barrage lorsque l'action 
structurale ou importune produit un terrain de fondation avec des propriétés élastiques différentes. Considérons un barrage 
construit au travers d'une vallée ayant des roches de fondation de propriétés variées (Fig. 7-4), où Ef est le module de 
déformation des roches de fondation et Ec est le module de déformation du béton du barrage. Dans ce cas, il y a une 
redistribution de la pression de contact parce que le terrain meuble de fondation tend â reporter sa charge sur le roc voisin 
plus dur. Ce phénomène s'accompagne de contraintes de cisaillement dans le béton et de l'action possible, particulièrement au 
talon du barrage, d'efforts de traction plus importants. De plus, lorsque Ef est inférieur à Ec, les roches de fondation ont 
une plus grande tendance à se dilater latéralement sous une charge beaucoup plus que le béton. On a alors une autre composante 
de contrainte de traction. 

CAPACITE PORTANTE 

Bien qu'ils ne soient pas très nombreux, il existe des sites où la capacité portante de la roche dans le cas des fondations 
d'une construction est critique. Cette situation se présente habituellement lorsque l'assise rocheuse est gravement altérée. 
Dans ce cas, pour la roche où il y aura des réactions plastiques qui redistribueront les contraintes, on peut utiliser l'équation 
1-17, établie pour les sols, pour déterminer le coefficient de sécurité qui existe sous la fondation: 

O. 5 YB. 	+ cNc +qNq 	 Eq. 1-17 

On doit se rendre compte que, même sur ces sites de roches de mauvaise qualité, des tassements différentiels et absolus 
peuvent poser de plus graves problèmes de conception que les limitations de la capacité portante. 

Pour des fondations sur des roches cassantes, on peut utiliser les équations 1-24 développées au chapitre 1 à l'aide de la 
théorie de Griffith. 

Il arrive rarement que les contraintes dans les fondations soient du même ordre de grandeur que la capacité portante des roches 
cassantes. 

Cependant, certaines roches peuvent étre cassantes et avoir aussi une faible résistance, par exemple, le charbon. Pour ces 
matières, sous des fondations épaisses et rigides, les concentrations de contraintes sur les bords des fondations (Fig. 7-1b) 
peuvent être appréciables. A l'aide de l'équation 7-3, on obtient la pression moyenne de contact à la rupture: 

(13.25 (134.1) 1/2  

of: y est la distance à partir du bord des fondations, utilisée pour simplifier les calcules, tel qu'on le verra plus bas. 

D'après l'équation 1-24(b), on peut supposer que la rupture se produit lorsque la contrainte 51G-v dans la fondation est 
égale A trois fois la résistance à la compression uniaxiale. On peut aussi supposer que, vers les bords de la fondation en 
béton, le manque de confinement et le haut niveau de contrainte entraInent une réaction plastique dans le béton de telle sorte 
que la contrainte, théoriquement infinie, ne s'exerce pas; par conséquent, les contraintes maximums s'exercent à une certaine 
distance y à partir du bord de la fondation. On obtient alors l'équation suivante: 

Cette équation est fondée sur le concept selon lequel la rupture s'amorce en un point situé sous la fondation à une distance 
y à partir du bord et, en raison de la nature cassante de la roche de fondation, il se produit un affaissement progressir du 
terrain de fondation. 

Supposons de plus que la distance y est égale à environ un pied (0.305m) et que la largeur de la fondation à laquelle 
l'équation 7-10(a) s'applique est supérieure A 10 pieds (3.05m), alors on obtient l'expression simple suivante: 

où B doit être en pieds, quoique qf et Qu peuvent être exprimés en unités quelconques, pourvu que celles-ci soient les mêmes. 
L'équation 7-11(b) nous donne une réponse qui, selon les suppositions faites ci-dessus, est théoriquement 55 trop élevée pour 
fondation d'une largeur de 10 pieds (3.05m) et une réponse qui est de 1% trop basse pour une fondation d'une largeur de 100 pieds 
(30.5m). Ces déviations ne sont pas appréciables. 

Les équations ci-dessus de la capacité portante montrent que l'effet de la largeur 13 de la base varie selon la nature des 
matériaux. Pour des roches plastiques et qui ont une résistance de frottement, dont les propriétés resemblent à celles d'un 
sol, l'équation 1-17 indique que la capacité portante augmente avec la largeur de la fondation. Si on considère que les matériaux 
de fondation sont sans frottement, par exemple, les cas d'un schiste où la pression de l'eau interstitielle est élevée ou d'une 
charge appliquée sur une paroi verticale, on peut éliminer le premier terme de l'équation 1-17, tel qu'indiqué par l'équation 
1-32, et la capacité portante devient indépendante de la largeur de la fondation. L'équation 1-24, qui peut être valable pour 
des roches cassantes, ou dans les cas où la capacité portante es i  indépendante de la largeur de la fondation. 

L'équation 7-11(0) suggère que, pour une uase rigide sur une fondation fragile, la capacité portante doit varier inversement 
avec la racine carrée de la largeur de la rondation. Cela se produit parce que la concentration ds contraintes aux tords de 
la base (Fig. 7-1b) augmente avec la largeur de la base. Avec ceci en tete, il est alors facile d'imaginer que, dans le Cas 

d'une base rigide sur une couche cure qui recouvre une couche tendre (Fig. 7-1f), les concentrations de contraintes sous la base 
sont plus importantes que dans le Cas considéré à la rigure 7-1(b) et sont plus dépenuants de la largeur de la base. Des essais 
ont montré que, pour ce genre de variation, la puissance d, el varie entre 0.43 et 0.49 (5). L'éluation 7-12 suggére donc que, 
pour une base rigide qui repose sur des rocueS a,r1Litrées, ia capacité portante dépend encor( ,iaS de ia largeur. D'autres 
essais ont montré que ce genre de variation se prcut- lorsue la capacité portante Vair, 1..rs,....ent avec 13 porté à une puissance 

entre 0.89 et 0.95 (5). 



aie Eq. 7-12 

7-7 

Quoiqu'il ne soit pas possible à 1.heure actuelle d'analyser cette situation quantitativement, on peut dire que la capacité 
portante varie inversement avec la largeur de la base portée à une certaine puissance: 

D.autres cas plus compliqués de capacité portante se présentent lorsqûe l'on considère des fondations faibles. Il n'est 
pas inhabituel d.avoir une charge excentrique appliquée sur une fondation (Fig. 7-5a). Dans ce cas, si l'on fait colncider le 
centre des masses de la surface d'appui avec le centre des masses de la charge de la fondation et si 1.on suppose une pression 
de contact uniforme, alors on peut utiliser la largeur H. •de la surface d'appui danS les formules de la capacité portante que 
l'on a développées pour les sols (7). Cette rêgle s'applique alors aux équations 1-16 et 1-17 qui, comme on 1.a dit précédemment, 
ne s'appliquent qu'aux fondations suffisamment plastiques pour s'écouler sous des concentrations de contraintes sans que se 
produisent une fracture ou une rupture progressive. 

Un autre cas gui peut nous intéresser est celui d'une charge inClinne (Fig. 7-5b). Dans ce cas, la longueur de la surface 
de rupture de la roche est diminuée et, par conséquent, la capacité portante est diminuée. Pour une fondation oû aucune adhérence 
n'existe entre la construction et le terrain de fondation, l'angle limite d'inclinaison BET est l'angle de frottement entre le 
béton et la roche. On peut supposer que la valeur de cette angle maximum est celle de 1.angle de frottement interne soit de 
la roche soit du béton. 

On a fait des travaux théoriques et des vérifications A l'aide de modèles pour déterminer la réduction des coefficients de 
la capacité portante pour des charges inclinées sur des sols (7). En se fondant sur ces travaux et en nous limitant aux cas 
les plus communs, où il n'y a aucune adhérence entre la construction et le terrain de fondation, oû l'angle de frottement interne 
de la roche est entre 40 et 50 degrés et 00 les inclinaisons varient entre zéro et 60 degrés on peut utiliser l'équation suivante 
pour estimer la diminution de la capacité portante lorsqu'une longue charge inclinée s'applique sur un terrain de fondation gui 
n•est pas altéré et devenu un sol résiduel: 

qt 
= (1 - O. 8(f3M 1/ 2) (0. SN,y  c Ne  q N) 	 Bq. 7-13 

les équations 1-18 et 1-19 étant utilisées pour déterminer les facteurs N. 

Lorsque la fondation est construite de façon qu'elle soit perpendiculaire à la charge inclinée (Fig. 7-5c), on trouve que 
la diminution de la capacité portante est moindre que celle d'une fondation horizontale (7). Dans les limites données pour 
l'équation 7-13, on peut estimer de nouveau la capacité portante réduite en utilisant 1.équation suivante: 

• 

q
f (1 -0.3Pb)(0.57BN, c N. .1- g N ) 	 Eq. 7-14 

Exemple:  On construit de grandes fondations de 10 pieds (3.05m) de large sur des roches tendres avec FI = 40 0 , c = 
80 lb/po' (0.55 MN/ma) et GAM = 155 lb/pia (2480 Kg/ma). la charge est inclinée de 200  par rapport A la verticale et la 
fondation est inclinée de 20° par rapport à l'horizontale de façon qu'elle soit normale â la charge. Calculer la capacité 

, portante de la fondation. 

Des équations 1-18: 	N-GAM = tan 6  (45 + 40/2) - 1 = 96 

Nc = 5 tan' (45 + 40/2) 	= 105 
- 

De 1.6quation 7-14: 	qf = (1 - 0.3 x 20/40) (0.5 x 155 x 10 x 96 + 80 x 105) 
1728 

= 0.85 x 8443 	 = 7170 lb/po.' (11470 01N/m9 

Pour la plupart des fondations, avec des charges inclinées sur la roche, la présence de couches de faible résistance dans 
la roche (13) nous améne craindre une rupture du terrain de fondation. Une situation typique (Fig. 7-6) est celle d'un barrage 
construit sur une fondation en roche dure qui comporte certaines zones de faible résistance. Le principal intérnt de  l'ingénieur 
est d'envisager la possibilité d'une rupture horizontale par cisaillement le long des zones de faible résistance. L.analyse 
comprend alors la détermination cit. coefficient de sécurité d'une telle rupture. 

Une telle analyse comprend l'étude de la force horizontale H sur le barrage due.à la charge d'eau, du Poids 5 du béton du 
barrage, de la réaction E du béton au pied du barrage (là où, â la rupture, la fracture par cisaillement se produirait dans le 
barrage), de la composante normale N de la réaction de la roche dans les zones de faible résistance, de la composante tangentielle 
2 de la réaction de la roche dans les zones de faible résistance et de la poussée d'archimède U dû à la charge hydrostatique 
dane les roches de fondation (Fig. 7-6b). On peut déterminer indépendamment toutes ces forces, sauf N et F que l'on peut calculer 
à l'aide des équations d'équilibre. 

En déterminant la résistance au cisaillement des zones de faible résistance, on peut comparer la valeur F avec la résistance 
maximum et, de cette maniére, on peut établir un coefficient de sécurité. Il peut exister une certaine cohésion dans de telles 
zones de faible résistance ou le cisaillement peut etre causé seulement par le frottement. Lorsqu.il n'existe aucune cohesion, 
le coefficient de sécurité est donné par: 

Fs  . 1,1(tany, )/F 

Des essais en place montrent que, dans les zones de roches fracturées mais inaltérées, l'angle FI est habituellement supérieur 
à 37 degrés et souvent aussi grand que 53 degrés (11). 

Considérons différents dispositifs (Fig. 7-6a) qui peuvent être installés pour augmenter le coefficient de sécurité dans 
le cas d'une rupture de cisaillement. D'abord, on peut construire en amont un écran d'étanchéité en lait de ciment pour empêcher 
les hautes pressions de l'eau d'agir sur le terrain de fondation, en d'autres termes, 'pour que U soit aussi petit que possible. 
Les tuyaux d'écoulement menant A la galerie de drainage du barrage sont destinés A accomplir la même fonction; si des pressions 
hydrostatiques existent dans les fondations, ces tuyaux d'écoulement les réduisent jusqu.â la pression d'eau sous la galerie 
de drainage. Des tuyaux d'écoulement, additionnels au pied du barrage seraient destinés à jouer le meme rôle en plus d'éviter 
les grandes pressions de la pousée d'Archimêde qui tendent à soulever le béton dans la région du bassin d'eau tranquille. Si 
ces tuyaux d'écoulement ne sont pas efficaces, on peut ancrer dans le roc des goujons en métal qui emptcheraient le béton de 
se soulever. te cette façon, la valeur maximum R est garantie. 

Comme la poussée d'Aichimède U est un des facteurs les plus importants qui régient la stabilité d'un barrage, on doit 
s'efforcer de la conserver minimum. Il est important que la construction de telles fondations soit exécutée avec habileté (Fig. 
7-7), car en dépit des dispositions prises telles que 1.écran d'étancnéité en lait de ciment et les tuyaux d'écoulement, il peut 
exister de hautes pressions de soulévement. 

On peut baser l'analyse de la stabilité des culées rocheuses d'un barrage-voûte sur la mécanique que l'on a utilisée pour 
étudier le terrain de fondation. Une déformation excessive pourrait entratner ou permettre des contraintes critiques dans un 
tel barrage. D.autre part, les couches tendres parallèles à la surface de la roche peuvent se cisailler de la même façon que 
celles du terrain de fondation. Il est très important dans ce problème d'obtenir des renseignements suffisants sur le sous-sol 
pour prévoir les problèmes éventuels. 

Par exemple, le barrage-voûte de Malpasset en France était très mince, sa hauteur était de 200 pi (61m), et son ékaisseur 
variait de 5 pi (1.534 à la crnte à 23 pi (7.024 à la base. Le rayon de courbure à la crete était de 344 pieds (1054 
et la longueur de la corde était de 590 pi (180m). 

Les grandes pressions de culée ainsi que ce qui semblait ntre une couche étendue de matériaux de faible résistance dans 
une zone d'appui, plus ou moins parallêle à la surface de la roche, mena à 1.effondrement du barrage. Il était difficile, 
après la catastrophe, de déterminer si l'on aurait pu déceler ou identifier une telle couche avant la construction en faisant 
une investigation plus poussée du sous-sol. 

Une situation semblable .s'est présentée lorSel.une écluse s.est rompue à cause de la présence d'une couche d'argile 
d.,nviron 1/4 3. pouce (0.64 cm) dans l'assise rocheuse (14). Dans ce cas, l'investigation du sous-sol comprenait le Éorage 
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Fig. 7-6 - 	Fondations d'un barrage en zones faibles et certaines mesures de 
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Fig. 7-6 Fondation d'un barrage avec des zones faibles et certaines mesures 

de construction qui peuvent étre prises. 

tuyaux 
écran d'étanchéité , d'écoulement 

en lait de ciment. / 

Fig. 7-7 Diagramme typique de la poussée d'Archimède et la base d'un 

barrage. 

Fig. 7-8 Ancrage au rocher pour le cas d'un long toit en porte-à-faux. 
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de trous de carottage de 3 po (7.62 cm) de diamètre faits a laide d'une foreuse à diamants et espacés d'environ 30 pieds 
(9.15m), et de 3 trous de 36 po (91.44 cm) de diamétre Four permettre de faire une inspection visuelle. L'examen minutieux 
des trous et des carottes n'a pas servi à identifier la couche. Il est évident qu.on ne peut éliminer certains risques dans 
les travaux de l'ingénieur. 

LES ANCRES AU ROCHER 

On a trouvé de nombreux usages pour les ancres au rocher dans les cas où 1•on peut garantir la sécurité de leur 
fonctionnement. Considérons un long toit en porte à faux (Fig. 7-8). En général, le poids du toit est contrebalancé par une 
grande masse de béton, lorsque la qualité des roches de fond est bonne, une solution économique est d.utiliser des ancres au 
rocher, dont la fonction est de produire une réaction à 1.effort de soulèvement. 

Considérons des ancres au rocher utilisés dans la construction d'un barrage (Fig. 7-9). Dans ce cas, l'efficacité des ancres 
au rocher permet de réduire la coupe transversale du barrage, ce qui nous fait économiser considérablement sur le coft total 
du béton. A cause de la réduction de la coupe de la base, il existe évidemment une tension au talon du barrage à laquelle doivent 
s.opposer les ancres au rocher. La sécurité du fonctionnement de ces ancres est extrêmement importante; on a élaboré ainsi des 
méthodes pour contrôler la tension dans les cables de telle sorte que toute corrosion, tout relâchement ou toute rupture de 
l'ancrage puissent étre décelés et que des mesures soient prises pour la réparation de la défectuosité. 

Considérons les ancres au rocher utilisées pour retenir un mur de soutènement (Fig. 7-10). Dans ce cas, dans une excavation 
souterraine, il faut en général construire un système compliqué d.entretoises ou d.étrésillons pour retenir le banc de terrain 
jusqu'à ce que l'on ait complété la construction dans 1.excavation. Les entretoises ou les étrésillons compliquent le coulage 
des fondations et des murs. Par conséquent, on réduit le temps et le ccelt de la construction lorsque 1.on remplace ces 
entretoises ou ces étrésillons par des ancres au rocher. 

La figure 7-11 montre une application semblable des ancres au rocher: dans ce cas cependant, les ancres au rocher retiennent 
la roche de mauvaise qualité aux culées du barrage (6). On coule des culées en béton qui s.appuient sur la mauvaise rocne; puis 
on perce des trous d'ancrage à travers le béton et dans la roche. On ancre les cables au fond des trous et on les soumet à une 
precontrainte. On peut alors procéder à la construction du barrage sans se préoccuper des chutes de roches de cette région. 

Il y a beaucoup d.autres applications des ancres au rocher. Par exemple, le vent peut soumettre les bâtiments élevés à des 
rorces de soulèvement sur un côté et, par conséquent, ceux-ci exigent une réaction semblable à celle du barrage considéré à 
la figure 7-9. Les ponts en porte-à-taux ont le même système de force et les mêmes exigences d'ancrage que le toit en port-à-
faux de la figure 7-8. Le toit d'un chantier d'abattage minier peut être soutenu par des boulons d'ancrage ou par des aucres 
au rocher plus longues, ce qui élimine les supports internes, comme dans le cas indiqué à la figure 7-10. On peut stabiliser 
économiquent les talus rocheux qui bordent une route ou les travaux d'exploitation d'une mine A ciel ouvert dans des cas spéciaux 
par des ancres au racner semblables A ceux de la figure 7-11. On doit garder à l'esprit que la sécurité du fonctionnement de 
l'ancrage doit, dans tous ces cas, être assurée. 

11 existe des applications moins courantes des ancres au rocher. Par exemple, on peut comprimer de nouveau des sols de 
fondation ou des roches tendres afin de minimiser l'expansion et la détérioration qui résulte normalement d'une diminution de 
la pression entraînée par l'excavation du terrain sus-jacent ou pour soumettre à une compression initiale de telles couches 
compressibles de façon que le tassement effectué sous les charges de construction ne soit pas excessif. 

Les corps-morts, qui servent de poteaux d'amarrage pour les bateaux, peuvent être construits à bon marché si la qualité des 
roches de fond permet un ancrage pour les forces de compression et de traction qui résultent de l'impact du bateau. Lorsque 
la force transmise au sol est une force de compression, l'élément de construction est un pieu (utilisé d'ailleurs tour de nombreux 
autres types de construction) enfoui dans la roche de fond. 

Un type courant d'ancrage au rocher consiste en une tige ou un cable métallique, ancré dans la roche à l'aide d'un coulis 
ou de béton de ciment de Portland. La résistance limite d'une telle ancre au rocher dépend de plusieurs types différents de 
rupture. Premièrement, la contrainte de cisaillement qui s'exerce à la surface de séparation de l'acier et du coulis peut causer 
la rupture de ce dernier. On trouve que la contrainte de cisaillement (Fig. 7-12a) est répartie d'une taçon relativement égale 
sur la longueur de l'ancre si le module de déformation de l'ancre est beaucoup plus grand que celui du sol (2). Cette 
distribution n'est donc pas valable pour de la roche dure. Cependant, lorsqu'elle est valable, on peut calculer la contrainte 
moyenne de cisaillement en se servant de l'équation suivante: 

R étant le rayon de la tige d'acier et L, la longueur de l'ancre. 

En se basant sur des travaux expérimentaux effectués dans le domaine de la construction en béton, on peut déterminer la 
contrainte moyenne admissible pour les tiges lisses d'après l'équation suivante: 

e9. 

TAU-a étant la contrainte de cisaillement admissible et f.c, la résistance du béton ou du coulis à la compression uniax—__ 

Lorsque les barres A surfaces déformées ou tout élément de construction, un ergot par exemple, sont soumis à une contrainte 
de cisaillement, la surface de rupture se trouve dans le béton. On peut calculer la contrainte admissible de cisaillement d'après 
l'équation suivante: 

TAU-a = 0.1 f.c (350 lb/po. 2  max (2.42 MN/m2)) 	 Eq. 7-17 

Ces équations comportent un coefficient de sécurité de l'ordre de 2 à 2.5 en ce qui concerne la résistance moyenne du béton. 
Si l'on suppose le coefficient de sécurité égal à deux, on peut calculer la capacité maximum de l'ancre au rocher à l'aide de 
l'équation suivante: 

ra  = 2. 4 ,/r7 (16 0 psi maxi 

7 -16 

où PI est la charge de l'ancre à la rupture. 

En plus de la contrainte de cisaillement qui s'exerce A la surface de séparation de l'acier et du coulis, il existe aussi 
une contrainte de cisaillement A la surface de séparation du coulis et de la roche. En supposant que la résistance de la rocne 
est plus grande que celle du coulis, on utilise les équations 7-17 et 7-18 pour déterminer la capacité de l'ancre en ce qui 
concerne la rupture à la surface de séparation. Dans ce cas, comme r est le rayon du trou et est ainsi supérieur au rayon de 
l'élément en acier, la capacité de l'ancre n'est pas régit par ce mode de rupture. D'autre part, lorsque le coulis se contracte, 
le contact entre celui-ci et la roche est moins étroit et leur surface de séparation offre une résistance plus faible que celle 
de la surface de séparation du coulis et de 1.acier. Il est important, par conséquent, de s'assurer que le coulis comprenne 
une petite quantité d'agent d'expansion ou que le mélange soit tel que la contraction soit inappréciable. 

En plus des contraintes de cisaillement produites par la charge dans l'ancre, il existe des contraintes de traction dans 
la roche au-delà de l'extrémité de l'ancre (Fig. 7-12b). Dans ce cas, il est possible de calculer les contraintes et de 
déterminer leur repartition en utilisant la méthode des éléments finis (16). 

Lorsque la rupture de l'ancre est causée par les contraintes de traction dans la roche, la rupture s'amorce au bas de l'ancre 
et elle entraîne alors la formation d'un cône de roches limité par des plans sur lesquels agissent des contraintes de traction 
diagonales (Fig. 7-12c). L'étude des travaux expérimentaux portant sur les boulons d'ancrage dans le béton (8) montre qu'on 
peut prédire d'une façon précise la valeur de la charge maximum des ancres au moment de la rupture et qui entraînerait la 
formation d'un cône de béton, si l'on suppose que le cône de rupture est limité par des plans inclinés A 45 degrés par rapport 
à la surface et si l'on ùtilise dans les calculs la résistance moyenne du béton à la traction. On peut alors calculer â l'aide 
de l'équation suivante la capacité de l'ancre pour un tel type ae rupture. 

Pf 	 T s  

Pf 	4,45L2 T 
Eq. 7-19 
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Fig. 7-9 - 	Ancrage au rocher utilisé dans la construction 
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Fig. 7-10 - Ancrage au rocher utilisé dans la ccnstruction 

'de murs de soutènement. 
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Fig. 7-11 Ancres au rocher utilisées pour stabiliser les talus rocheux 

Fig. 7-12 Schémas de distribution des_contraintes pour les ancres au 

rocher. 
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Ta étant la résistance de la roche à la traction. 

Ancrage de pieux: on a mentionné ci-dessus que l'on a utilisé des ancres au rocher dans la construction de corps-morts 
pour l'amarrage des bateaux. Un trépied de pieux enfouis dans la roche de fond forme un assemblage capable de résister aux 
forces latérales gui sont causées par l'impact du bateau. Selon la direction de l'impact, quelques-uns des pieux sont soumis 
• la compression alors que les autres pieux sont soumis â la tension. En plus de cette application des pieux ancrés, on 
utilise la sème technique pour obtenir des pieux de haute capacité, dans la construction d'autres ouvrages. 

Un pieu est en général construit de la manière suivante (Fig. 7-15a): une caisse en acier de 24 po (61 cm) de diamètre 
extérieur et de 1/4 po (0.6 cm) d'épaisseur, foc  =  4000 lb/p02  (27.6 MN/m2), une contrainte admissible fc = 900 lb/pu' (6.21 
MN/m2) de compression dans le béton, une contrainte admissible fs = 16,000 lb/pu' (110 MN/m 2) dans l'acier et un noyau qui 
consiste en une pièce de construction de 14 po x 14 po (35.6 x 35.6 cm) à 170 lb/PL (2480 N/m). Si l'on utilise ces 
contraintes typiques admissibles et si l'on déduit 1/16 po (0.16 cm) de l'épaisseur de la caisse parce que cette partie de 
métal n'est pas effective ou qu'elle est sujette A la corrosion, la charge admissible sur le béton serait de 390k (1.74 MN) 
sur la caisse en acier, de 226k (1.0 MN) en sur le noyau en acier, de 5511c (2.45 MN), ce qui donne une charge totale 
admissible de 1167k (5.19 MN). 

On détermine habituellement la longueur appropriée du raccord qui sert à transmettre la charge à la roche A l'aide de 
l'équation suivante: .  

Eq. 7-20 
0.05f. 5 C 5 	 • 

Q étant la charge du pieu, f.c, la résistance prévue du béton à la compression uniaxiale, Ac, l'aire de la coupe transversale 
du béton et Cs, la circonférence du béton ou la circonférence intérieure de la caisse. Pour l'exemple considéré ci-dessus, 
L est de 37.6 po. (95.5 cm). L'équation 7-20 implique que 0.35 f 4 c est la pression de contact appropriée entre le bas du 
pieu et la roche. Ceci est passablement compatible avec la contrainte portante maximum admissible de 0.375 f.c (comme elle 
qui s'exerce sur le sommet des bases) lorsque la surface sur laquelle la contrainte portante agit est inférieure à 1/3 de 
la surface horizontale totale. La formule implique également que . 0.05 fie est la contrainte appropriée admissible de 
cisaillement ou la contrainte de liaison entre le béton et les parois rocheuses du manchon d'accouplement. De plus, on 
présume que la répartition de la charge entre les contraintes de cisaillement exercées sur les • cOtés et les contraintes 
portantes exercées au fond du manchon d'accouplement sont conformes à ces contraintes admissibles. 

La charge Q du pieu donne lieu â des contraintes TAU de cisaillement qui s'exercent sur les côtés du manchon 
d'accouplement et à des contraintes portantes g qui s'exercent au fond du manchon d'accouplement (Fig. 7-15b). on peut 
étudier le mécanisme du manchon d'accouplement à l'aide de la méthode des éléments finis si on tient compte de la déformation 
du pieu et de la roche de fond et si on suppose qu'aucune contraaction du béton ne se produira pour gèner la liaison étroite 
entre le béton et la roche. Des études confirment que le schéma des variations des contraintes de cisaillement est tel que 
vu à la fig. 7-15(b) mais que la charge transmise A la roche en charge portante au bas de l'ancre varie entre 3% et 10% de 
la charge globale lorsque le rapport des modules de déformation de l'ancre à la roche passa de 0.1 à 10. Dans le .dernier 
cas, la contrainte maximum de cisaillement qui se manifeste au sommet de l'ancre, décroit visiblement (16). 

Alors, si on calcule la contrainte moyenne de cisaillement ou de liaison (en supposant que toute la charge est supportée 
par les côtés du manchon d'accouplement), on obtient la valeur suivante: 

TAU 	1,167,000 	= 215 lb/po' (1.48 MN/m2) 
PI x 24 x 72 

Cette contrainte est inférieure à la contrainte maximum moyenne de liaison de 330 lb/po' (2.28 MN/m 2 ) habituellement 
admissible pour ce type de béton. 

Si, d'autre part, On utilise la longueur calculée"du manchon d'accouplement soit 37.6 po (95.5 cm) ou s'il existe des 
couches tendres ou altérées jusqu'à une profondeur de 3 pi (0.924 (fig. 7-15c), la longueur L. du manchon d'accouplement 
dans lequel s'exerce la contrainte de cisaillement est seulement de 36 po (91.4 cm) environ. La contrainte moyenne de 
cisaillement est alors de 430 lb/po' (2.97 MN/m2) valeur qui est supérieure à la contrainte maximum moyenne admissible de 
liaison de 330 lb/po' (2.28 MN/m 2 ). Dans ce cas, les suppositions, faites pour developper la formule qui sert â calculer 
la longueur du manchon d'accouplement, sont pas satisfaites et des contraintes excessive de cisaillement se produisent. 

L'effet des contraintes de cisaillement sera comme indiqué a la figure 7-155. L'élément du côté gauche montre que les 
contraintes de cisaillement provoquent des contraintes de compression et de traction dans la roche. L'élément du côté droite 
de la figure 7-155 montre que des contraintes correspondantes existent dans le béton. La résistance'du béton à la traction 
étant habituellement égale à 0.1 f.c, il semble que, si l'on utilise les valeurs des contraintes moyennes de cisaillement 
calculées précédemment et si l'on admet que les contraintes maximums de cisaillement indiquées à la figure 7-15(b) sont 
supérieures à celles-ci, une.rupture par traction se produit dans le béton et pourrait se produire dans la roche. 

Considérons les conditions de contraintes à la rupture, représentée par le cercle de Mohr 0, dans le cas d'un 
cisaillement•pur (Fig. 7-15e). L'enveloppe de rupture étant typique du béton, le cercle 0 représente la rupture par 
tension. Cependant, en plus des contraintes de cisaillement à la surface du manchon d'accouplement, il y aura aussi des 
contraintes normales de compression qui agissent sur des plans verticaux et horizontaux. L.effect de ces contraintes se 
traduit par un déplacement du cercle 0 vers la droite. 

si l'on spécifie que les contraintes admissibles de compression dans la partie en béton du pieu sont de 0.225 Po, 
l'enveloppe admissible des contraintes peut être considerée comme celle representée par la ligne pointillée de la figure 
7-15e. Le cercle (D représente les contraintes admissibles.de compression uniaxiale. Les contraintes maximums de 
cisaillement qui correspondent â ce cercle de contraintes, sont de 0.1125 f.c, ce qui donne une valeur de 450 lb/po' (3.1 
MN/m 2) pour le béton considéré ci-dessus. Puisque la valeur de la contrainte de compression exercée sur des plans horizontaux 
dans le béton en-dessous du haut du manchon d'accouplement est probablement inférieure â la valeur de la contrainte exercée 
au-dessus du manchon d'accouplement dans le pieu et que la valeur de la contrainte de cisaillement est plus élevée que la 
valeur moyenne, on voit donc pourquoi la valeur considérée de la contrainte maximum admissible de cisaillement est de 200 
lb/po' (1.38 MN/m.) ou de 350 lb/po 2  (2.4 MN/m2) au lieu d'être de 450 lb/po 2  (3.1 MN/m.). 

Lorsque la contraction du béton est supérieure A la rugosité du manchon d'accouplement, toute la charge est transmise 
au bas du pieu. Dans ces circonstances, dans le cas de l'exemple considéré ci-dessus, la charge moyenne est égale à: 

.=  1167 	= 2.58 Kips/po. 2  = 186 tonnes/pi' (17.8 MN/m2 ) 
PI x 122  

Cette charge est beaucoup plus élevée que la pression maximum admissible de 50 â 60 tonnes/p1. 2  (2.39 - 2.88 MN/m2 ) 
donnée dans différents codes de la construction. Cependant, à l'aide de l'équation 1 -24(b), on voit que la capacité portante 
limite d'une roche cassante devrait être égale à au moins trois fois la résistance à trois dans le cas d'une rupture de 
résistance, la pression de contact admissible est alors égale à la résistance de la roche à la compression uniaxiale. La 
résistance â la compression uniaxiale de cette roche de mauvaise qualité n'est pas supérieure à 5000 lb/po. (34.5 mN/m 2 ), 
le manque de résistance de cisaillement dans le manchon d'accouplement et la transmission de toute la charge au bas du pieu 
n'aggravent pas les dangers de rupture sauf s.il existe immédiatement sous le fond du manchon d.accouplement des 
particularités géologiques telles que des disclases ouvertes ou des couches de matériaux mous. Les valeurs des Fressions 
de contact admissibles, données dans la plupart des codes de la construction, comportent une grande marge de sécurité à cause 
de la présence possible de ces particularités, surtout dans la roche de fond à proximité de la surface du sol. 

D'après ce qui précède, il semble qu'un procédé rationnel de construction de pieux de haute capacité consiste â forer 
un manchon d'accouplement 3 partir de la surface de la roche de fond jusqu'à une profondeur suffisante pour éliminer toutes 
diaclases ouvertes, roches altérées ou couches tendres. Ce procédé de construction comprend également le forage d'un trou 
de petit diamètre au-dessous du fond du manchon d'accouplement, qUi nous permet de constater l'absence de telles 
particularités géologiques. Il semble qu'il y aurait avantage à ne pas compter sur la partie de la cnarge transférée par 
cisaillement aux côtés du manchon d'accouplement, mais à empécner la formation de telles contraintes de cisaillement en 
utilisant un revétement d'acier mince ou de carton de façon à éviter la formation possible de contraintes de cisaillement 
dommageacles élevées tout près haut du manchon d'accouplement. 
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Fig. 7-13 - 	Analyse de la capacité d'ancrage en terrain plastique. 

Fig. 7 - 14 — 	 Analise de la capacité d'ancrage du boulon. 
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Fig. 7-15 - Analyse d'un pieu compose dans une cavite rocheuse. 
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Considérons la rupture d'une ancre dans le sol (Fig. 1-12d). Ce cas peut ou ne peut pas s'appliquer à la roche. Une plaque 
ou une saillie est fixée à l'extrémité inférieure de l'ancre. Si la longueur L est supérieure à environ cinq fois la largeur 
de la plaque, la rupture se produit par cisaillement dans le sol élastique. Cette rupture ressemble A une rupture où la 

capacité portante est insuffisante. par conséquent, on peut utiliser l'équation 1-17 pour calculer la capacité de l'ancre lorsque 
ce type de rupture se produit. Si l'on modifie d'une manière appropriée la configuration géométrique du dessin la capacité 
de l'ancre s'exprime par: 

= B2  OU, 247 + c 	 Et). 7-21 

NC étant obtenu de l'équation 1-19. Comme pour l'équation 1-17, cette analyse est valable seulement lorsque le sol est 
suffisament plastique de sorte que les concentrations de contraintes sont éliminées par un écouleffient plastique sans la formation 
de fractures. 

Considérons un autre type de rupture qui se produit dans les sols et qui peut se produire dans la rocne (Fig. 7-13). Comme 
dans le cas précédent, on doit fixer une plaque ou une saillie à l'extrémité inférieure de l'ancre de façon que celle-ci trouve 
prise dans le sol. La rupture se produit alors par cisaillement le long de la surface où s'applique la théorie de Mohr as la 
résistance. En d'autres termes, la contrainte de cisaillement TAU-f, A la rupture est égale au produit de la cohésion plus la 
contrainte normale par le coefficient de frottement. Dans ce cas, la capacité de l'ancre est: 

où W est le poids du sol limité par la surface de rupture et Tv, le produit de la composante verticale de la contrainte de 
cisaillement par l'aire de la surface de rupture. On simplifie le calcul de ces deux composantes de capacité en utilisant les 
expressions sUivantes(9) 

W yL3  F I 	 Eq. 7-23 

La table 1 donne les valeurs des fractuers F pour un domaine approprié de paramètres. 

TABLE 1 

Valeurs des Facteurs F 

	

L/12 FI 	= 	00 	300 	400 	50.  

	

2 F, 	0.50 	0.62 	0.66 	0.70 

	

F2 	2.39 	2.42 	2.12 	1.75 

	

F3 	0 	0.48 	0.56 	0.58 

	

4 F, 	0.25 	0.37 	0.41 	0.45 
1.60 	1.78 	1.61 	1.47 

	

F, 	0 	0.31 	0.37 	0.39 

	

oo F, 	0.05 	0.17 	0.21 	0.25 

	

F2 	1.40 	1.60 	1.52 	1.32 

	

F, 	0 	0.30 	0.36 	0.37 

Dans le cas d'un boulon d'ancrage à coin ou à coquille, si l'acier ne se rompt pas, la rupture se produit parce que la 
capacité portante du terrain soumis à une charge inclinée est insuffisante (Fig. 7-5b et Fig. 7-5c). Quoique la surface 
extérieure d'un boulon d'ancrage fasse un angle avec la paroi latérale du trou, cet angle est petit dans la plupart de cas. 
D'ailleurs, les boulons A coquilles sont construits habituellement de sorte que toute la surface extérieure s'étend de façon 
égale et qu'elle soit parallèle aux parois latérales du trou. Par conséquent, on suppose que le cas représenté à la figure 7- 
5(b) s'applique A tous les boulons d'ancrage dans la roche. 

Considérons un boulon d'ancrage dont la coquille se compose de deux-lames maintenues par une bride (Fig. 7-14a). Les lames 
s'écartent lorsque le coin central est sollicité vers le bas par la tige filetée du boulon soumis A un couple de serrage. Le 
boulon est soumis à une traction P vers le bas. L'ancre est retenue par les forces de frottement F dont la valeur maximum dépend 
de la force normale Q. La valeur maximum de Q dépend d.autre part de la capacité portante de la roche à ce niveau. 

Analysons les forces qui agissent sur un coin (Fig. 7-14b). En prenant la somme des forces verticales qui agissent sur le 
coin, on peut établir la relation suivante: 

P = 2(Q. sin - F' cos a) 

où P est la charge du boulon, Q' et F., les réactions normale et tangentielle sur les cbtés du coin et ALP, l'angle du coin 
jusqu'aux parois du trou. Comme le coin peut glisser sur les rampes les lames, la relation entre la force maximum F. et la force 
normale Q. comporte un coefficient de frottement: 

F' =  Q' taud'  

où PSI est l'angle de frottement entre les deux surfaces métalliques. Ces équations nous donnent l'expression suivante: 

P 	2GP(ain a + tan‘Gços a) 

En prenant la somme des forces horizontales et verticales qui agissent sur une des lames (Fig. 7-14c), on peut établir 
l'équation suivante: 

= Q (tan (a +4,  ) + aot a) sin  a. 

Si l'on remplace Q' par Q dans l'équation qui exprime P, on obtient l'équation suivante: 

P = 2()(tan(affl + sot a)sin a(sin a +.tanq.cos a) 

Si l'on utiZise l'équation 7-13, qui exprime la capacité portante du terrain sur lequel repose des fondations horizontales 
soumises à une charge inclinée et si l'on admet que, dans ce cas, la cnarge s'applique sur une paroi verticale (ce qui élimine 
le facteur 0.5 x GAM x B),  qu'il n'existe aucune surcharge sur la surface voisine (ce qui élimine le facteur q) et que 
l'augmentation de la capacité portante d'une surface d'appuie carrée convient A cette configuration géométrique, ou obtient 
l'expression suivant, qui peut s'appliquer aux roches élastiques; 

P 	ZA c N2  (1-(afflb 1/ 3)(tan(a+ ) + cot a) sin  a(sin a+ tan ces a) 	 Eq. 7-25(a) , 
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on A' est la surface de contact avec la roche d'une seule lame de_la coquille, c, la cohésion de la roche, /1c, l'indice de 
portance (cf équation 1- 19), ALP l'angle du coin et PSI, l'angle de frottement entre le coin et la coquille. Cette équation 
prend la forme abrégée suivante: 

P 	4C lqc  IS. 	 Eq. 7-25(b) 
. 	 . 

où A est la surface totale des lames de la coquille, c, la cohésion.de là roche, 14c, l'indice de portance obtenu de l'équation 
1 - 19, I, le facteur de réduction de la charge inclinée (dont l'équation 7-13 tient compte et qui est égale à 1 -((ALP 
P8I)/PI)1/3 et 8, le facteur relatif A la coquille est égal à (tan (AIP + PSI) 	cot ALP) sin ALP (sin ALP + tan PSI cos ALP). 
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PhCBLEMES 

1. A) calculer le tassement d'une fondation carrée et rigide qui supporte une charge de 2500 4e  (11.13 MN) si le module de 
déformation du terrain de fondation est de 2 x 10 6  lb/po. (12000 MN/M.) et si on suppose que le coefficient de Poisson est de 
0.2. La suriace de la fondation est 30 pi. (2.73m.). B) Calculer le tassement Gela surface de la rocne  55 pi (1.534 de la 
ligne centrale de la charge. C) Calculer la pression de contact sur la ligne centrale de la charge. D) Calculer la pression  

de contact à 2 pi (0.61m) de la ligne centrale de la charge. 

2. Une pile d'un pont en béton est de 10 pi x 25 pi (3.05m x 7.63m) dans le plan. Llle supporte une charge de 4000 4e  (17.8 MN). 
Pour la rocne de fondation, E = 3 x 10 6  lb.po. (20700 MN/m 2 ) et MU  = 0.25. On suppose que la pression de contact est uniforme. 
A) Calculer le tassement du coin de la pile. B) Calculer le tassement du centre de la pile. C) Comme le tassement du centre 
St des coins ont tendance à être différents, quels seraient les effets sur la pile en béton si celle-ci ne se déforme pas d'une 
façon compatible? D) Si la même pile repose sur une couche de roches tendres de 20 pi (6.1m)  d'épaisseur avec E = 1 s 10 6  lb/po. 
(6900 MN/m.) et MU = 0.25, qui recouvre une couche de roche dure, quel serait le tassement d'un coin de la pile? 

3. Une couche de roche dure qui a 4 pi (1.22m) d'épaisseur et lui recouvre une couche épaisse de roches tendres supporte une 
charge linéaire de 100k/pied linéaire (2.26 MN/m). Le coefficient de la réaction du terrain de fondation est 10 3  lb/po. (272 
MN/m 3 ) pour la roche tendre et E = 2 x 10 6  lb/po. (13800 MN/m2 ) pour la roche dure. A) Calculer le tassement de la charge. 
B) Si la fondation a une largeur de 8 pi (2.44m) et une longueur de 50 pi (15.25m), calculer la contrainte verticale maximum 
dans la roche tendre. C) En supposant que la pression de contact dans la couche tendre est uniforme, calculer le tassement au 
centre de la fondation causé par la roche tendre. D) Répéter (C) en utilisant le diagramme de Newmark. E) Déterminer le 
tassement de la fondation en (B) en utilisant la méthode des éléments finis. 

4. Ces essais ont montré que la roche d'un terrain qui supporte une fondation horizontale 8 pi (2.44m) de large et 50 pi (15.254g 

de long a FI = 45 0 , C + 100 lb/po. (0.69 MN/m.) et GAM  = 158 lb/pi. (2528 Kg/m3 ). A) En supposant que la roche a une réaction 
élastique et que la pression de contact est uniforme, calculer la capacité portante limite. B) En supposant que la cocon a une 
réaction fragile et que la pression de contact est unitOrme, calculer la capacité portante limite. C) En supposant que la rcone 
a une réaction fragile et que la distribution de la pression est causée par une fondation relativement rigide, calculer la 
capacité portante limite de la roche. D) Répéter (A) si la charge est appliquée sur la fondation avec une excentricité de 1 

pi (0.305m). E) Répéter (A) si la charge est appliquée à 15 0  par rapport à la verticale. F) Répéter (i) à (E) en utilisant 
la méthode des tléments finis. 

5. On a tiré un boulon d'ancrage cimenté dans la roche jusqu'à la rupture. La partie de l'ancre qui est dans la roche a 4 po. 
(10 cm) de long, mais il est possible que l'ancrage n'ait pas été efficace pour le dernier demi-pouce (1.27 cm) dans le tond. 
Le trou a un diamètre de 1 1/2 po (3.8 cm) et la tige d'acier a un diamètre de 7/8 po (2.22 cm) et une contrainte d'écoulement 
de 36 kips/po.. (248 MN/m.). La rupture s'est produite pour une charge de 20k (8.9 x 10 3N) et a été accompagné du détachement 
d'un cane de roche à la paroi. Les essais en laboratoire ont montré que la résistance à la traction uniaxiale de la roche était 
350 lb/po. (2.42 MN/m.), FI  = 45 0  et C = 700 lb/po. (4.83 MN/m.). A) Quelle théorie expliquerait cette rupture de la façon la 
plus satisfaisante? B) Calculer la capacité d'une tige qui a 10 po. (25.4 cm) de long et 1/2 po (1.27 cm) de diamètre et qui 
est cimentée dans une roche de même nature. 

6. Une ancre verticale de terre se compose d'une tarière de 18 po. (45.7m) de diamètre et est installée à 6 pi. (1.83m) aans 

le sol. Pour le sol, GAM = 100 lb/pi. (1600 Kg/m.), FI = 30° et C = 600 lo/pi. (0.03 MN/m 2 ). Calculer la capacité limite de 
l'ancre. 

7. Cons une formation de roches altérées, on élargit un trou horizontal de 20 pi (6.1m) de long et 3 po. (7.62 cm) de diamètre 
de sorte  que le diamètre soit 5 po. (12.7 cm) pour les aerniers 2 pi. (0.64m) du fond du trou. Pour la roche, GAM = 160 lb/pi. 

(2560 Kg/m.), FI  = 40 0  et C = 80 lb/po. (0.552 MN/m.). Calculer la capacité d'ancrage de la roche si l'ancre est cimentée sur 
les deux derniers pieds (0.61m) claus le tond du trou. 

8. Un boulon d'ancrage d'un diamètre de 3/4 po (1.9 cm) est composé d'une coquille à quatre lames et son point d'écoulement 
est à 55 kip/po. (379 MN/m.). La surface minimum de contact d'une lame avec la roche est égale à 0.25 po.. (1.61 cm.). L'angle 

dea faces du boucnon gui écarte les lames des éléments est 5°. Le coefficient de frottement de boucnon sur la coquille est 0.25. 

La roche a GAM = 167 lb/pi. (2670 Kg/m.),  Fi.  = 45 0  et C = 30es lb/po ,  (20.7 MN/m2 ). A) calculer la capacité portante de la rocne 

ai  ,Ile se rompt élastiquement. 0) Calculer la capacité portante Ce la roche si la rupture est fragile. C) Pour quelle tension 

1ms le boulon la pression de contient cc iuille sur rcche dépasse-t-elle le minimum de (A) ou de (E)? o) Calculer la capacité 

in l'acier du boulon au point d.écealement. E) Calculer la cu,acité de l'ancrage dans le cas de la rupture élastique de la 
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L'inverse de la période est evidemment la fréquence: _ 

f = 	Vkg/W Eq. 8- 5  
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CHAPITRE 8 

LA DYNAMIQUE DES ROCHES 

INTRODUCTION 

Ce chapitre traite seulement des problèmes techniques associés â la mécanique des roches que l'analyse peut aider A résoudre. 
Par conséquent, bien que nous traitons les mouvements de terrain, la dynamique et l'étude structurale ne seront pas etudiées 
puisqu'elles n'appartiennent pas au domaine de la mécanique des roches. De plus, alors que plusieurs sections traitent le 
sautage, nous ne traitons pas certains sujets tels le concassage et le broyage en raison du fait que présentement, les tecnniques 
de la mécanique des roches ne nous sont d'aucun secours pour résoudre les problèmes qui s'y rattachent. 

Le chapitre commence par un bref rappel des notions de mouvement harmonique simple et des vibrations forcées pour 
refamiliariser l'étudiant avec les concepts fondamentaux du mouvement harmonique et pour donner une idée des facteurs importants 
du comportement structural pendant un mouvement de terrain. 

Ensuite, nous discutons des concepts de la transmission des ondes. Ces concepts sont nécessaires pour comprendre les aonnées 
empiriques dans différents domaines tel le sautage, la formation de cratères, 1.éclatement des roches et la stabilité des 
excavations souterraines. 

LE MOUVEMENT HARMONIQUE SIMPLE 

Lorsqu'un corps élastique est temporairement écarté de sa position d'équilibre et puis lâché soudainement de façon qu'il 
retourne vers sa position originale; chaque particule du corps tend a se déplacer selon un mouvement harmonique simple, c.-à- 
.i. que le mouvement des particules est un mouvement périodique autour de leur position d'équilibre de sorte que leur accélération 
vers leur position d'équilibre soit toujours proportionnelle à la distance de cette position. Une masse fixée à un ressort, 
A une poutre ou à une colonne d'une structure, les fondations dans un sol élastique ou une masse rocheuse soumis à un déplacement 
momentané ou à un impact peuvent ttre considérées comme des corps élastiques. 

La figure 8-1 représente un système vibrations élastique. Le ressort pourrait représenter les propriétés de déformation 
élastique d'une poutre, d'une colonne, d'un sol élastique sous une fondation ou, en général, d'une masse rocheuse élastique. 

La figure 8-la représente les forces agissant sur la masse lorsqu'elle est déplacée de sa position d'équilibre. Dans ce 
schéma, la force de la gravité W agit vers le bas et la réaction du ressort, W + kz, agit vers le haut. Cette réaction inclut 
la réaction W du ressort A la position d'équilibre et la réaction additionnelle du ressort comprimé d'une longueur z. Le 
coefficient k est la constante du ressort exprimée en unités typiques lb/po. 

D'après la seconde loi de Newton, on peut écrire l'équation: 

- W - kz)g = Wa = W d 2z/dt2  

où a est l'accélération, t, le temps et g, l'accélération due à la pesanteur ou le facteur de conversion des unités 
gravitationnelles de masse en unités absolues. L'équation du mouvement est donc une équation différentielle linéaire et homogène 
eu second degré: 

d 2z/dt2  + kgz/W = 0 

La solution de cette équation est: 

Eq. 8-1 7  ao  cos (t1:'7 

or' zo est une constante. 

En prenant les dérivées de l'équation 8-1 on obtient: 

y s  dz/dt = -zdt/kg/W sin (ty'kg/W) 

et 	 a = dv/dt -zo  (kg/W) cos (tN/kg/W) 

00 v est la vitesse et a l'accélération du corps. Les conditions initales sont: lorsque t = 0, nous avons z = zo et v = O. 

Le graphique de la figure 8-1c représente la relation déplacement-temps masse qui oscille librement selon un mouvement 
narmonique simple. La vitesse du corps en tout temps est donnée par la dérivée du déplacement par rapport au temps ou par la 
pente de la tangente â la courbe déplacement-temps. Ainsi la courbe de la vitesse en fonction du temps (Fig. 8-1d) devance la 
courbe du déplacement d'un quart de cycle. De meme, la figure 8-le représente la courbe accélération-temps qui peut etre 
considérée comme la courbe qui représente la pente de la courbe vitesse-temps. La courbe de l'accélération devance à son tour 
la courbe de la vitesse d'un quart de cycle. 

On peut déterminer la période des oscillations en résolvant l'équation 8-1 par rapport A l'accroissement de temps écoulé 
entre le passage d'une particule en deux positions identiques, c.-à-d. lorsque'z = 2. 	Ainsi la periode est donnée par 

La figure 8-2a montre un amortisseur relié à une masse qui est appuyée sur un ressort. Elle représente schématiquement un 
système élastique Soumis à des forces d'amortissement. Comme ces forces sont souvent proportionnelles à la vitesse des particules 
du système, elles sont représentées par cet amortisseur qui d'un point de vue mécanique, peut etre considéré comme étant un 
piston libre dans un cylindre rempli d'un fluide. 'Dans ce cas, l'équation de la force devient: 

(4) - W - kz - c dz/dt)g = W d 2z /dt2  

00 c est la constante d'amortissement. 

La solution de cette équation différentielle montre que, lorsque le coefficient d'amortissement est élevé, le corps 
n'oscillera pas sil est relâché d'une position perturbée mais il retournera lentement à sa position initiale comme le démontre 
la ligne en pointillé de la figure 8-2b. La ligne continue de la figure 8-2b représente les oscillations qui résultent du 
déplacement initial lorsque le coefficient d'amortissement est petit. Dans ce cas, des oscillations se produisent mais leur 
amplitude va décroissant. 

Nous voyons maintenant que nous pouvons répartir les problèmes de dynamique structurale en deux types. Premièrement, un 
impact (par ex., les mouvements de terrain brusques causés par des tremblements de terre ou le choc d'une explosion secouant 
les fondations d'un immeuble) peut imposer des contraintes anormales à une structure élastique. Dans ce cas, la structure 
considérée comme un système complexe de masses et de ressorts, est subitement déplacée, puis libre de réagir selon ses propres 
propriétés. Un système simple réagit alors selon la figure 8-2 qui s'applique à tout système contrainte par des forces 
d'amortissement. Par conséquent, les oscillations disparaissent éventuellement. 

Contrairement au cas de l'impact, le deuxième type de problèmes de dynamique résulte des vibrations continues. Dans ce cas, 
la force externe qui provoque le mouvement est ordinairement continue et elle-meme de nature oscillatoire. La figure 5-3a 
représente une force P qui s'applique sur une masse supportée par un ressort. P varie suivant 1.expression P = Pb sin omL x 
t, 00 Po est une constante exprimée en unités de fores, OME, une autre constante exprimée en radians par seconde et t, le temps. 
En résolvant par rapport au temps lorsque P = Po, nous trouvons que la période d'oscillation de la force est égale à 2(PI)/OME 
ou, en d'autres termes la fréquence est' égale à: 

f 	or/Zn. 
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Fig. 8-1 	Prototype de structures élastiques avec un degré de liberté. 
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Fig. 8-2 Prototype plastique avec amortissement ou frottement visqueux. 
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Fig. 8-3  Prototype élastique sous l'effet de vibrations forcées. 
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L.équation des forces du système représenté A la figure 8-3a s.écrit: 

(VV-Vir-k. + P. sin L'Os = WdZz/ dt 2  

La solution de cette équation différentielle nous donne 1.expression suivante: 

= zo  coo (t,./4/11V) + (1-1Aft2/(kgp -i  (1../k) cos cot 

où, pour t = o, z zo et v = o. 

L'équation 8-6 est composée de deux termes. Le premier terme est l'équation 8-1. Il exprime en somme la réaction qu.entraIne 
une perturbation dans le système masse-ressort. Ce type de réaction, pour la plupart des sytémes, inclut Pamortissement 
visqueux, ce qui signifie qu.éventuellement le mouvement cessera (Fig. 8-2). 

Le mouvement continu qu'entraIne la force appliquée est représenté par le second terme de l'équation 8-6. Comme le premier 
terme devient inappréciable sil y a de 1.amortissement l'équation 8-6 s'écrit: 

= (1 -Wwa /(kg)) -i  (Po/k) cos c.rt 

D.après cette équation, on voit que la fréquence du mouvement résultant permanent est la méme que celle de la force appliquée. 
La courbe de la relation du déplacement en fonction du temps est représentée A la figure 8-3b. Dans ce cas, la contribution 
du premier terme de l'équation 8-6 devient insignifiante après trois cycles environ (selon le facteur d'amortissement). 
L.équation 8-7 décrira alors le mouvement subséquent. 

Selon l'équation 8-7, le déplacement maximum de la masse sera alors égal au déplacement qui se produirait sous 1.application 
statique de la force maximum po/k multipliée par le facteur (1 - W(OME) 2/(kg)) -1  . cette force s.appelle le facteur 
&amplification et s.exprime par: 

MF = ( 1 _(fif5)2r1 

oil f est égal à OME/2(FI) et fn, la fréquence naturelle de la structure, est égale à (kg/W) 1/2/2(FI). 

La figure 8-4 représente la courbe de la variation de MF (facteur &amplification) en fonction du rapport f/fn. Quand f/rn 
tend vers 1 (phénomène de la résonance), le MF tend vers 1.infini pour un système dont le facteur d.amortissement est nul. 
Lorsque le rapport des fréquences devient plus grand que 1, le facteur &amplification devient négatif, ce qui signifie simplement 
que le sens du mouvement de la masse est contraire à celui du mouvement de la force. 

Lorsque le rapport des fréquences tend vers •infini, le facteur •amplification tend vers zéro. C'est-A-dire, quand la 
fréquence de la force appliquée devient três grande par rapport à la fréquence propre du système, il n.y a presque pas de 
déplacement. En d.autres termes, la masse ne dispose pas du temps nécessaire pour.se  déplacer dans une direction avant que la 
force ne change de sens. 

La figure 8-4 représente la réflexion de la partie négative de la courbe avec un amortissement nul par une ligne en pointillé 
au-dessus de l'axe des Hx... Elles nous indiquent siuplement 1.ordre de grandeur du facteur &amplification sans tenir compte 
de la direction du mouvement. On considère habituellement ce genre de données comme des valeurs scalaires (c'est-à-dire dos 
grandeurs seulement). 

La famille de courbes de la figure 8-4 représente la variation du facteur d'amplification d.un système avec amortissement 
pour différents rapports du coefficient &amortissement au coefficient critique. On peut voir à l'aide de ces courbes que, en 
présence &amortissement, méme si le rapport des fréquences est 1, c'est-à-dire & la résonance, le facteur d.amplification a 
Une valeur finie relativement faible. 

Les systêmes mécaniques analysés ci-dessus, en plus de constituer des prototypes de structures, de machines et méme, dans 
certains cas, de masses rocheuses, peuvent aussi représenter certains instruments pratiques. Le schéma assez simplifié de la 
figure 8-5 représente un appareil sismique. Une masse W s'appuie sur des ressorts verticaux et est maintenueen place par un 
ressort horizontal. 

Lorsqu.un tel appareil est employé comme sismographe, la masse est généralement très lourde et la base est ancrée dans la 
roche de fond. Minstrument peut aussi être employé pour mesurer l'amplitude des vibrations mécaniques; on 1.appelle alors un 
vibromètre. Le méme instrument peut aussi etre utilisé comme accélérométre, tel qu.expliqué plus bas. 

Lorsqu.il y a un mouvement vertical de terrain, le mouvement de la base de l'instrument (Fig. 8-5) est donné par y = yo sin 
wt. Cette expression représente les oscillations forcées résultant de phénomènes comme les tremblements de terre ou les 
explosions. Le déplacement de la base entraIne un déplacement z de la masse. Le mouvement relatif dc la masse par rapport à 
la base, qui est égal â 1.extension des ressorts, est (z - y). L.équation de la force pour la masse peut alors s'écrire: 

(W - W - (z - y) k)g = Wdzz /dt2  

On obtient ensuite une équation différentielle de la forme suivante: 

dZ z 	kg 
+ w  (z-y) = 0. 

dt 

O U 

d
z
(z-y) 	kg 

+ 	(z y) 	-y
o

z 
in - 	s wt. 

dt2 	W  

En résolvant cette équation par rapport à 1.amplitude Z du mouvement relatif de la masse par rapport à la base, on obtient 
l'équation suivante: 

, Eq. 8-7 

Le jauge de la figure 8-5 mesure l'amplitude Z. Dans le cas des vibrométres, on utilise un jauge à cadran gradué. Dans 
le cas des sismographes, on utilise un miroir fixé à un levier. Ce miroir réfléchit la lumière transversant une fente. On peut 
ainsi enregistrer le mouvement sur papier photographique! 

Examinons 1.équation 8-9 afin de voir comment Z varie par rapport à f/fn. Quand f/fn est grand, l'équation 8-9 se réauit 
à: 

Z = -yo 	 Eqr8-16 

En ce cas, l'amplitude mesurée Z correspond à 1.amplitude réelle du mouvement du terrain. En d.autres termes, un sismographe 
enregistre le déplacement du terrain; un vibromètre enregistre l'amplitude des vibrations de la base. Nous pouvons aisément 
déduire que cette situation se présente quand la fréquence propre fn de l'instrument est petite ou en d'autres termes lorsque 
la constante k du ressort est petite (ressort mou). 

Considérons 1.exemple suivant: la fréquence du mouvement de terrain égale au triple de la fréquence propre de 1.instrument. 
5000 pouvons comparer les résultats obtenus par l'équation 8-9 et par 1•équation 8-10: 
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Fig. 8-4 Amplification de la réponse du déplacement d'une structure élastique. 

= Yo sin cot 

Un appareil séismique. Fig. 8-5 
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Fig. 8-6 Production d'une onde élastique. 
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Fig. 8-7 L'action réciproque des ondes élastiques. 
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D'après l'équation 8-9: 	Z = yo 	32  	=-1.12 yo 
1 - 32  

D'après l'équation 8-10: 	Z = -yo 

Une telle différence ne serait normalement pas trop importante et de plus, s'il y a amortissement elle sera plus petite encore. 

Nous avons un autre cas lorsque f/fn est petit. L•équation 8-9 se réduit à 

Z  s yo (fif.)Z y. (w/ w5) 2 	 Eq. 8-11 

Si on reconnait que l'accélération du mouvement de la base peut être exprimée par 

a= éy/dt2 e 	e4 2 	; 

et l'amplitude de l'accélération, par 

a0 =  y0  s 2 , 

on voit que l'instrument, en enregistrant Z, mesure l'accélération du mouvement du terrain par rapport à une échelle déterminée. 
Dans ce cas, l'instrument fonctionne comme un accéléromètre. On peut aisément conclure que ce genre d'instrument doit être muni 
de ressorts relativement durs. 

LA TRANSMISSION DES ONDES 

Pour déterminer les effets des forces sur les corps, nous disposons de trois groupes de théories. Premièrement, il y a la 
dynamique des corps rigides , qui.suppose que les corps sont indéformables et que les accélérations se produisent instantanément 
en accord avec la seconde loi du mouvement de Newton. Deuxièmement, il y a la théorie de l'élasticité qui considère les effets 
de systèmes de forces en état d'équilibre statique sur des corps déformables et élastiques. Troisièmement, il y a champ de la 
propagation des ondes de contraintes dans lequel les forces changent très rapidement ou sont appliquées sur des corps déformanles 
pendant une courte période de temps. Aucun des deux premiers groupes ne couvre les phéonomènes qui sont traités par le troisième 
groupe. 

En guise d'introduction à l'étude de la transmission des ondes, considérons le comportement mécanique d'un problème 
unidimensionnel. Dans ce cas, on examine les effets d'une pression de courte durée sur une extrémité d'une tige (Fig. 8-6a)(13). 
Le premier effet de cette pression appliquée durant une brève période de temps t est de créer une contrainte SIG et de comprimer 
l'extrémité de la tige. La tige n'est pas comprimée entièrement comme dans le cas d'une contrainte statique parce que le temps 
requis pour une compression complète est long comparé a la période t d'application de la contrainte. Cette dernière considération 
peut servir de critère si on veut utiliser le troisième groupe de théorie au lieu de la théorie de l'élasticité. 

La zone de la tige où la pression est appliquée est comprimée et les particules de cette zone acquièrent une certaine vitesse. 
Cette zone se heurte ensuite a la zone voisine et ainsi de suite produisant compression et vitesse. De cette façon, une onde 
de pression ou de vitesse est transmise le long de la tige. La longueur de cette zone ou la longueur d'onde LAM sera le proauit 
de la vitesse de l'onde enveloppe et de la durée de la pression sur l'extrémité de la tige, c'est-à-dire LAm = Cpt. 

Pour analyser le système du point de vue de la mécanique, nous utilisons les relations d'énergie. Le raccourcissement de 
la tige dû à la compression de la zone d'onde sera SIG x LAM/E. Puisque celui-ci est égal à la distance le long de laquelle 

la contrainte appliquée se déplace, donc le travail externe est (SIG) 2  x LAM/E. Le travail accompli doit être égal à la somme 
Je l'énergie emmagasinée dans la zone d'onde et de l'énergie cinétique. Il s'exprime par l'équation suivante: 

tr2  X/E=  o2  LIEZ P Xy Z/2 
Eq. 8-12 

où RO est égale à la masse par unité de volume de la tige et v, la vitesse des particules de la zone d'onde. Nous pouvons 
résoudre cette équation par rapport A la vitesse' des particules: 

Bien que nous ayons utilisé une onde carrée pour établir ces relations, la relation 8-13 entre la vitesse des particules 
et la contrainte reste valable pour des ondes de formes différentes â la condition que l'onde enveloppe soit plane. L'équation 
8-13 n'est plus valable lorsque, pour une onde enveloppe sphérique près d'une explosion confinée par exemple, l'onde enveloppe 
est très courbée. 

Nous pouvons déduire d'autres informations en utilisant les expressions de la quantité de mouvement. Considérons une onde 
de longueur LAM durant l'intervalle pendant lequel l'onde, partant de sa position initiale, se déplace d'une longueur d'onde 
vers la gauche (Fig. 8-6b). Pendant ce temps t, la zone indiquée â la figure 8-6b subit une contrainte SIG. L'application de 
cette contrainte provoque un changement de quantité de mouvement égal à RO x LAM x v. D'où: 

ut = pXy 0 ettX(p/m) 1/2 

En d'autres termes, la vitesse Cp de l'onde elle-même est fonction du module d'élasticité et de la densité de la tige. 
De plus, elle est indépendante de la contrainte appliquée et de la durée d'application. En géophysique, cette vitesse est appelée 
vitesse sismique ou, plus précisément, vitesse de l'onde de compression (onde P) ou vitesse de l'onde longitudinale (la vitesse 
sismique peut aussi signifier la vitesse de l'onde de cisaillement ce qui n'est pas la meule chose). Il s'ensuit que la longueur 
d'onde de la puleation s'exprime de la façon suivante: 

= Cpt = t(Eb) 1/2  

On voit qu'en changeant le signe de la contrainte dans les équations précédentes, partout où la contrainte appliquée crée 
une pulsation de tension, on obtiendra la même vitesse d'onde et la même vitesse des particules. La seule différence est la 
suivante: tandis que la vitesse de la particule sera orientée dans la direction de la tension appliquée initiale, la vitesse 
de l'onde sera orientée dans la même direction que l'onde de compression. 

On utilise dans cette analyse une onde carrée (Fig. 8-6c). En d'autres termes, la pression p est appliquée instantanément: 
elle reste constante et ensuite elle est.retirée instantanément. Comme nous l'avons mentionné ci-haut, l'énergie de l'once 
comprend à moitié de l'énergie de déformation et à moitié de l'énergie cinétique. Il résulte que, si la longueur de l'onde en 
la vitesse des particules demeurent constantes, la contrainte de l'onde doit aussi demeurer constante et etre égale & la pression 
appliquée. 

L'équation 8-13 peut être utilisée pour établir des relations générales entre différents aspects du mouvement du terrain 
dans une onde. Par exemple, on peut établir la relation entre la déformation unitaire EPS et la vitesse v des particules et 
la vitesse de l'onde de compression: 

- 
te y/E = y( pE) 1/ 2 /E = y(p/E) 1 	= y/Cp 	 Eq. 8-16(a) 

Eq. 8-15 



n= (51E1/P2E2)1/2=P1Cp1/P2Cp2 
Eq. 8-17(g) 

8-8 

Il en est évidemment de méme avec l'accélération a des particules: 

a .eaviat 	crpE/ap aolat cp/ E 

y = fv dt 	dt = VESodt 

Eq. 8-16(b) 

Eq. 8-16(c) 

Et le déplacement des particules doit étre: 

Puisque la plupart des appareils sismiques mesurent soit le déplacement soit l'accélération, on détermine habituellement 
la vitesse des particules soit en différentiant le déplacement ou en intégrant l'accélération en utilisant les équations 
précédentes. 

A l'aide de la représentation de l'onde en fonction de la contrainte et la vitesse des particules (Figs. 8-6c et 8-6d) nous 
pouvons étudier l'interférence entre deux ou plusieurs ondes. Les figures 8-7a et 8-7c représente deux ondes qui se rapprocnent 
l'une vers l'autre. Le résultat du chevauchement de ces deux ondes est simplement la somme algébrique des deux ondes (Figs. 
8-7b et 8-7d). Lorsque les ondes se sont complètement dépassées, elles reprennent leurs formes initiales. Les mémes opérations 
algébriques s'akpliquent à la superposition de deux ondes qui se propage dans la méme direction. 

En utilisant les principes de mécanique qui régissent la transmission des ondes dans les problèmes unidimensionnels, on peut 
examiner les effets d'un changement de propriétés de la tige. D'après ce qui précède, on sait que le module de déformation ou 
la rigidité et la densité constituent les deux propriétés matérielles importantes pour la transmission des ondes. On représente 
les changements de ces deux propriétés importantes pour la transmission des ondes par un changement de la section (Fig. 8-8a). 

Pour cette analyse retournons au cas de la figure 8-6a et utilisons une tige dont la section est différente de l'unité. 
,a masse par unité de longueur, au lieu d'étre la densité, est m, et au lieu de caractériser la rigidité par le module de 
déformation, qui est la contrainte nécessaire pour produire une déformation unitaire, nous la caractérisons par k, qui est la 
force nécessaire pour produire une déformation unitaire et qui est donc égale au produit de la section et du module de 
déformation. A cause de ces changements, on obtient la vitesse des particules dans la tige non pas comme dans l'équation 8-13 
mais plutôt par: 

v = P(mk) 1/2 	 Eq. 8-17(a) 

oû F est la force appliquée A l'extrémité de la tige. 

Si nous examinons les vitesses des particules de l'élément de la tige (Fig. 8-8a non) dans la section de transition mais 
dans la partie gauche de celle-ci, la vitesse résultante sera: 

v 	vi - vr = vt 	 Eq. 8-17(0) 

où vi est la vitesse des particules de l'onde incidente, vr, la vitesse des particules de l'onde réfléchie et vt, celle de l'once 
transmise. La vitesse résultante des particules situées à la gauche de la section de transition doit étre la mtme que celle 
des particules situées à droite ae cette section, A moins que le matériau ne se rompe. 

En substituant l'équation 8-17(a) dans l'équation 8-17(b), nous obtenons: 

i 	Pr 	Pt  
(m1 k1 )1/2 	k1 )1/2 	( m21,2)1/2 

Eq. 8-17(c) 

où l'indice 1 correspond à la tige transmettant l'onde incidente, l'indice 2, à la tige jointe à la première et où Pi est la 
force associée à l'onde incidente, Pr, la force associée à l'onde réfléchie et Pt, la force associée à l'onde transmise à travers 
de l'interface. De plus, nous pouvons examiner les forces agissant sur les particules situées juste à la gauche du point de 
transition comme l'indique le trait en pointillé de la Ligure 8-8a et comme l'indique le diagramme de la figure 8-8b. Ayant 
supposé que les ondes sont de forme carrée, les vitesses dans n'importe quelles parties de l'onde seront constantes. Il ne se 
produit donc aucune accélération et les particules sont en état d'équilibre, c'est-A-dire que la somme des forces doit étre égale 
à zéro. 

L'équation des forces est donc: 

Pi + Pr - Pt = 0 	 Eq. 8-17(a) 

Notons que Pr est supposé de signe positif puisque sa direction est inconnue. (Si nous supposions Pr de direction négative 
et que notre supposition était fausse, nous obtiendrions une réponse négative. ceci indiquerait que notre supposition était 
fausse et non que la direction était de sens négatif. Ainsi, en supposant Pr de direction positive, nous évitons cette 
ambiguitê.) En réalité, Pr peut agir dans les deux directions selon les circonstances comme nous le déduisons ci-dessous. 

En combinant d'équation 8-17(c) et l'équation 8-17(d) et en posant n = (m i k i /m,k2 )1/2 ., on obtient: 

Pt = 2 Pi/(1 + n) 	 Eq. 8-17(e) 

Pr = Pi (1 - n)/(1 + n) 	 Eq. 8-17(f) 

En sachant que le changement de la section de la tige est simplement un changement de masse et de rigidité, nous pouvons 
récrire l'équation par rapport A n de la façon suivante: 

Le produit RO x Cp est appelé impédance caractéristique. Lorsque les matériaux de chaque côté d'une limite ont des valeurs 
Je RO x Cp trés différentes, on dit que les impédances ne concordent pas. 

Les equations des contraintes transmises et réflêchies selon les équations 8-17(e) et 8-17(f) s'écrivent: 

't = Z'i ffi +n)  

rrr 	ni  (1 - n)/(1 +n) 

Exemple. Une cnde-P qui traverse une roche A et qui a une contrainte radiale maximum de 10 000 lb/po.z(69 MN/m.) heurte 
A angle droit la limite plane d'une roche B. La vitesse de propagation de l'onde dans A est de 16 000 pi./sec. (4880 m/sec) 
et dans 8, de 12 000 pi./sec. (3660 m/sec.). La gravité spécifique de A est 2.9 et celle de B, 2.6. Calculer les contraintes 
radiales maximums de l'onde transmise et de l'onde réfléchie. 

Ca l'équation 6-17(g): 

2.9 x 16 000  
n = 	 = 1.485 

2.6 x 12 000 

Ce l'equation 1-18(a): 

= 2 x 10 000 / (1 • 1.465) 	= 8 050 lb/po.' (55.5 MN/mz) 

Eq. 8-18(a) 

Eq. 8-18(b) 
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ds 	rn(u-v.) - m(U -v s ) 
Eq, 8-22 

8,41 

51G-r = 10 000 (1 - 1.485)1(1 + 1.485) =-1 950 1b/po. a (-13.5 MN/m2 ) 

Ainsi l'onde réfléchie sera une onde de tension. 

Les équations 8-18 nous fournissent plusieurs informations. Premièrement, la longueur d'onde tCp ou t(E/R0) 112  de l'onde 
réfléchie doit etre la meme pour les ondes incidentes et réfléchies. Cependant, la longueur d'onde de l'onde transmise est 
évidemment différente. 

Deuxièmement, lorsque le rapport n'est supérieur à 1, l'onde reflechie est négative ou, en d'autres termes une onde de 
tension. (L'onde transmise est toujours positive, donc compressive). D'autre part, lorsque n est inférieur à 1, l'onde réfléchie 
est positive ou compressive. On a un exemple exceptionnel lorsque n est égal à oo de sorte que l'onde réfléchie est égale en 
grandeur 8 l'onde incidente mais de signe oppose. Ainsi, lorsque l'onde atteint l'extrémité de la tige comme une onde de 
compression, elle est réfléchie de l'extrémité de celle-ci comme une onde de tension d'égale grandeur. 

Nous pouvons illustrer ce phénomène par l'expérience suivante. Une tige d'un materiau cassant, par exemple de la roche, 
peut Ctre soumise à l'impact d'un marteau ou d'un explosif à une de ses extrémités. Une onde de compression'd.un niveau de 
contrainte inférieur à la'résistance â la compression peut être transmise le long de la barre. A l'autre extrémité, cette onde 
sera réfléchie comme une onde de tension et, si la grandeur de la pulsation est supérieure d'environ dix pour cent 8 la résistance 
à la compression, elle causera'une série de cassures de tension (Fig. 8-8c). Ainsi, lorsqu'une explosion se produit prns d'une 
surface libre dans la roche la surface libre peut s'écailler pour la meme raison. 

La figure 8-85 représente les séquences par ordre de temps d'une pulsation qui penètre dans un milieu à grande impédance 
et ensuite à plus petite impédance (17). Les réflexions et les transmissions obéiront à inéquation 8-18. On voit que les deux 
interfaces divisent la pulsation en plusieurs pulsations qui sont transmises ou réfléchies. En tenant compte de la tendance 
des joints 8 se répandre, on peut maintenant-comprendre une des sources des composantes au hasard du mouvement du terrain 
habituellement observées (Fig. 8-16b). 

Examinons maintenant les effets d'un matériau ayant une courbe contrainte déformation unitaire non-linéaire. Le simple cas 
d'un matériau bi-linéaire est représenté à la figure 814. Si une contrainte 515-1 est appliquée sur une tige faite de ce 
matériau bi-linéaire, la vitesse de l'onde sera (E i /RO)"i' . Si, sous l'action de la contrainte SIG-1, on applique une cpntrainte 
additionnelle jusqu'au niveau SIG-2, alors la vitesse de l'onde résultant de cette contrainte additionnelle sera E 2/R0) 1,2  . 

Si la contrainte totale SIG-2 est appliquée d'un seul coup, l'onde enveloppe commencera 8 se déplacer et ensuite se 
fractionnera en deux parties (Fig. 8-9b). La partie de l'onde enveloppe due à la contrainte supérieure à SIG-1 se deplacera 
à une vitesse moindre et par conséquent restera derrière l'onde enveloppe à cause de l'accroissement de la contrainte SIG-1. 
La distance entre les deux ondes enveloppes sera égale au produit de leur vitesse relative et du temps (Fig. 8-9b). 

On a une situation semblable, mais plus complexe, dans le cas d'un matériau dont la courbe contrainte-déformation unitaire 
est curviligne (Fig. 8-9c). L'onde enveloppe aura ici la forme indiquée 8 la figure 8-9d et sa pente moyenne décro/tra avec 
le temps ou la distance. 

Si le matériau a une courbe contrainte-déformation unitaire droite lorsqu'il est déchargé (Fig. 8-9c), alors la vitesse 
de la fin de l'onde est constante et est représentée par une ligne verticale. De plus cela signifie que la longueur d'onde 
totale demeurera constante même si la forme de Vende varie continuellement. 

Les équations précédentes qui ont été établies pour le cas-  unidimensionnel d'une tige mince, sont én réalité très 'semblables 
aux équations établies pour une onde plane dans un milieu tridimensionnel et A toutes fins utiles, elles peuvent etre 
habituellement utilisées. Par exemple, la vitesse d'une onde-P dans un milieu solide est: 

(

E(1- )  y/2 , 

P O—II- 211 2) / 
Eq. 8-19 • 

oil E est le module de déformation, MU le coefficient de Poisson et RO la densite de la masse. Si on utilisé cette équation pour 
calculer la vitesse sismique, nous obtenons une valeur cinq pour cent plus élevée que la valeur obtenue de 1.équation 8-15. 
Si nous considérons les difficultés 8 surmonter pour déterminer le E effectif d'une masse rocheuse, cette différence n'est pas 
importante dans la plupart des cas. 

En plus des ondes-P, il existe aussi des ondes de cisaillement (ondes-S) qui peuvent etre transmises dans des milieux 
élastiques. La vitesse de Ces ondes dans un milieu tridimensionnel s'exprime par: 

c s  = (5/p) 1/2 

où G est le module de rigidité. Ces ondes sont souvent appelées ondes transversales parce que le mouvement des particules et 
la direction de propagation de l'onde sont perpendiculaires. La vitesse d'une onde-S est toujours inférieure a celle d'une onde-P et vaut très souvent (selon MU) environ un tiers de moins. 

En plus des deux ondes traitées ci-dessus qui peuvent ntre transmises 8 travers un solide, il existe plusieurs types d'ondes 
qui sont transmises à la surface du sol comme des vagues sur l'eau. La plus commune de ces ondes est l'onde de Rayleigh (onde-
5) où les particules vibrent dans un plan parallèle à la direction de propagation de l'onde et à angle droit avec la surface 
selon un mouvement vertical et longitudinal. Les ondes-R influencent le terrain immédiatement sous la surface. On peut calculer 
la profondeur 8 laquelle s'exerce cette influence si on sonnait l'amplitude du déplacement et la fréquence des ondes (20). 

L'onde de choc associée aux pressions trés élevées présente un certain intéret lorsqu'on étudie les effets des explosifs 
sur la roche. (Generalement, on admet deux différences entre les ondes élastiques et les ondes de choc. Toutes les parties 
d'une onde élastique se déplacent à la meule vitesse tandis que, dans une onde de chocs, la partie qui correspond à la contrainte 
maximum est plus rapide. La deuxième différence découle de la première. En effet, l'onde de choc une partie avancée très abrupte 
tandis que l'onde élastique peut avoir une durée de croissance finie). La théorie de l'hydrodynamique est appliquée dans ce 
cas puisqu'il est raisonnable de supposer que les pressions sont suffisamment élevées de sorte que la roche se comporte comme 
Un fluide compressible sans résistance au cisaillement. Sous ces pressions élevées, un changement de densité provoque des 
déformations. 

Pour établir les relations gui régissent ce genre d'onde, nous étudierons le cas d'une une dimension d'une onde de choc plane 
ou d'une onde de choc transmise à l'intérieur d'une tige (Fig. 8-10). On suppose que l'onde se déplace à une vitesse U, que 
dans la région derrière le front de choc (S) la vitesse v des particules, la pression SIG et la densité RO de la masse sont 
constantes, que ces propriétés sont constantes dans la région antérieure au front de choc (0) et qu'il existe une zone de 
transition au front de choc (Fig. 8-101(1). 

Four simplifier la discussion en considérant seulement le mouvement relatif, nous considérons que la zone de transiticn 
est stationnaire, et que le cylindre se déplace dans celle-ci de droite à gauche. La vitesse du matériau est donc la vitesse 
relative (U - v). 

Premièrement, nous appliquons la loi de la conservation de la masse pour démontrer que la masse m de matière qui entre dans 
la zone de transition doit etre égale à la masse de matière qui la quitte à chaque seconde,.c.est-à-dire que: 

P o(U-v.) = s s (U-vs ) e 

Deuxièmement, si la durée de 'l'impulsion est d'une seconde, la loi de la conservation de la quantité de mouvement ou 
l'équation impulsion-quantité de mouvement peut s'écrire: 

, Eq. 8-20 

.Eq. 8-21 
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Enfin, on utilise la loi de la conservation de l'énergie ou en d'autres termes, le taux de travail effectué par le cylindre 
est égal au taux de changement de la somme de l'énergie cinétique et de l'énergie interne du matériau: 

Crs  V. - Cro  V o  = M (V .2  - V t )/ 2 + méI 	 Eq. 8 - 23 

00 AI 	est le changement de 1.energie interne par unité de masse. 

On obtient les équations de Rankine-Hugoniot en résolvant simultanément les trois équations précédentes. Des équations 8- 
21 et 8-22, on tire 

où U est la vitesse du front de l'onde de choc. RO-s, la densité de masse du matériau durant la compression due au choc, RO-
o, la densité de masse avant la compression due au choc, SIG-s, la contrainte du choc et SIG-o, la contrainte dans le matériau 
avant qu'il ne soit comprimée par le choc. En sachant que la contrainte dans la roche avant le choc est petite par rapport à 
la contrainte de choc, l'équation 8-24(a) prend la forme simplifiée suivante: 

( 	es )1/2  U - 	 Eq. 8-24(b) 
( Po (Pa " P0) )1/ 2  

Des équations 8-21 et 8-22, on tire la vitesse vs des particules derrière le front de choc relativement â la vitesse vo du 
matériau non perturbé: 

v s  - v - 
« 	"-0)( P, Po» 1/2  

ps  pc. )112 
Eq, 8-24(e) 

En sachant que SIG-o peut etresélimine comme vo, l'équation 8-24(c) peut prendre la forme simplifiée suivante: 

(  Œ(p8  - Po)) 1/2  
v. - 

(p. p.)1/ 2 

Alors, en utilisant les équations 8-21 et 8-23, on obtient le changement de l'énergie interne par unité de masse: 

( es + ed)( Pa " Po) 
Al 

Ps  Po  Eq, 8-24(d) 

La courbe de RO-s en fonction de SIG-s est communément appelée la courbe de Hugoniot ou l'équation d'état d'Hugoniot ou 
simplement 1.1lugoniot. L'expression .équation d'état° provient de la relation similaire de la loi de Boyle pour les gaz: PV 
= 

Les équations de Rankine-Hugoniot, comme nous l'avons mentionné plus haut, peuvent être utilisées pour l'étude des étfets 
des ondes de choc de grande intensité. Si l'équation d'état de la roche (c'est-à-dire la compressibilité à hautes pressions 
ou la relation entre la pression et la densité) est connue, alors, pour un choc de n'importe quelle grandeur, la vitesse de 
l'onde, la vitesse des particules et le changement d'énergie interne peuvent être calculés. Notons que, exception faite ae 
l'équation 8-24(d), la vitesse U de l'onde et la vitesse vs des particules sont obtenues â partir de la conservation de la masse 
et de la quantité de mouvement qui, dans ce cas, devraient s'appliquer aux explosifs qui libèrent de l'énergie chimique. de 
plus, on a montré qu'on peut établir par des essais statiques classiques pour des contraintes relativement basses les équations 
d'état qui sont valables pour certaines roches dures pour les pressions qui sont causées par des explosifs puissants (21). 

Exemple:  A l'aide de la technique d'aquarium appliquée â l'étude des ondes de choc, on fait détoner un explosif contre une 
plaque de roche en contact avec un bain d'eau. La gravite spécifique de la roche est 2.70. La vitesse de l'onde de choc 
transmise dans l'eau est mesurée à l'aide d'une méthode photographique et fut trouvee égale â 4,000 mis. La vitesse du choc 
dans la roche est mesurée êlectroniquement et est égale à 6,800 mis. L.Hugoniot de l'eau est donné sous la forme suivante 
(29): 

Vitesse du choc 	 Pression du choc 

3450 m/s 	 30.0 kb 
3820 	 40.0 
4120 	 50.0 
4350 	 60.0 

A l'aide de l'Hugoniot ue l'eau, on obtient par interpolation 46.0 kb pour la contrainte transmise SIG-t. Ensuite, en supposant 
lue l'équation 8-18(a) est applicable dans ce cas, on peut calculer la contrainte incidente: 

46.0 2.70 x 6800 
SIG-i 	2 	( 1 + 1 x 4000 	) = 128.5 kb 

LES EXPLOSIONS 

On a déjà fait des travaux théoriques portant sur les mouvements de terrain produits par des explosions complétement contenues 
dans un milieu parfaitement élastique (2). On a appliqué dans une cavité sphérique une pulsation de pression de la forme indiquée 
à la figure 8-11a. On a ensuite calculé les pulsations de déplacement, de vitesse, d'accélération et de déformation unitaire 
pour différentes distances. 

La figure 8-11b représente la forme de la pulsation déplacement à une distance du centre égale au double du rayon de la 
cavité. Par l'étude de cette courbe, on peut voir que le mouvement n'est pas oscillatoire, avant seulement un cycle de 
compression qui decrort lentement jusqu'à zéro. ce phénomène a été expérimentalement observé auparavant et l'on croyait qu'il 
résultait de la nature plastique du terrain près de l'explosion. Cependant, cette solution théorique indique que le phénomène 
se produirait meme dans un milieu parfaitement élastique. 

Les figures 8-11c et 8-11d représentent les pulsations de vitesse et d'accélération. Ces pulsations sont les dérivées 
première et seconde de la pulsation de déplacement. Notons que la pulsation de vitesse a une forme quelque peu similaire à une 
oscillation amortie qui vibre pendant un cycle. 

La figure 8-11e représente la pulsation de déformation unitaire prise à la même distance que la pulsation de déplacement. 
Alors que, d'après le développement antérieur on peut s'attendre à ce que la pulsation de dérormation soit nomologue à la 
pulsation de vitesse, rappelons que le développement antérieur s'appliquait â l'onde de contrainte dans une tige. Dans le cas 
:Pondes émanant d'une cavité sphérique la courbure du front d'onde, qui n'est plus un front pian, justifie la différence entre 
les courbes de vitesse et de déformation unitaire. 

La figure 8-12 représente les mouvements de la meme onde de pression à une distance infinie de la cavité. Ici le déplacement 
des particules est oscillatoire. De plus, il y a une correspondance -très étroite entie les courbes de vitesse et de déformation 
unitaire parce que le rayon de couroure est très grand 81 que le front d'onde est essentiellement plan. 
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Les échelles des axes de temps des figures 8-11 et 8-12 sont identiques meule si les échelles de l'axe des y ont des unités 
arbitraires. En comparant les courbes pour les deux distances, on voit que la durée positive de la pulsation de déplacement 
est fonction de la distance à partir du lieu de l'explosion. 

A l'aide de la théorie précédente, on forme les équations du déplacement radial d, de la vitesse v des particules de 
l'accélération a et de la déformation unitaire EPS: 

Eq. 8-25 

Eq. 8-26 

Eq. 8-27 

Eq. 8-28 

kr  
d . 	( r )f(t.rqr) 

PC 	r 

y .(11V (t, r'ir) 
PCp  r 

a E 	e.-')f"(t,r'ir) 
Pr' r 

10 . 2_9_(12_,)f".(t,r'ir) 
PC r 

où k, k. et IO' sont des constantes numériques, RO est la densité de masse du milieu, cp est la vitesse de l'onde-F, r. est le 
rayon de la cavité, r est la distance à partir du centre de la cavité, f, f., D' et f... sont simplement des signes de fonction, 
t est le temps depuis le début de l'explosion et Po est une constante reliée à la pression maximum dans la cavité. 

Par l'examen de ces équations, nous voyons que le déplacement d est directement proportionnel à la pression maximum dans 
la cavité (en réalité, Po n'est pas la pression maximum, mais plutôt sa mesure), inversement proportionnel à la vitesse de l'onde- 
P at inversement proportionnel la distance élevée â une certaine puissance. La vitesse v est proportionnelle à la pression 
maximum dans la cavité, inversement proportionnelle A la vitesse de 1.onde-P et inversement proportionnelle à la distance éievée 
à une certaine puissance. L'accélération radiale maximum a est proportionnelle à la pression maximum dans la cavité, indépendante 
de la vitesse de l'onde-P et inversement proportionnelle â la distance élevée à une certaine puissance. La déformation unitaire 
EPS est proportionnelle h la pression maximum dans la cavité, inversement proportionnelle au carré de la vitesse de 1.onàe-P 
et inversement proportionnelle à la distance élevée à une certaine puissance. 

Dans cet exposé théorique, on a examiné la fonction de la déformation unitaire pour de courtes distances de la cavité; elle 
s'exprime essentiellement par (2): 

EPS = K/r1"s 	 Eq. 8-29 

où k est une constante. Comme vérification de la théorie, les données empiriques montrent que l'exposant de r varie de 1.6 à 
2.5 pour divers types de roches et d'explosifs (2). Nous devions nous attendre â ces valeurs élevées à cause de l'absorption 
de l'énergie par la masse rocheuse, ce dont on ne tient pas compte dans la théorie ci-dessus. 

Nous savons selon la théorie, que la durée de la pulsation de déplacement doit décroitre lorsque les distances de la cavité 
augmentent. Toutefois, les mesures prises sur place montrent que la longueur de la pulsation décroit avec la distance pour oc 

courtes distances et augmente proportionnellement avec la distance à partir d'un certain point (2). Cet accroissement rée' ,e 
la longueur de la pulsation doit résulter des propriétés de la roche qui ne sont pas inclues dans la théorie. 

Comme il est actuellement impossible de tenir compte théoriquement de toutes les propriétés significatives de la roche peur 
prédire les mouvements de terrain engendrés par les explosions, on doit suivre une autre méthode pour établir les équation, 
empiriques afin de répondre a certaines exigences pratiques (3, 4). Les lois des modêles de similitude sont utiles pour analyser 
des données empiriques. Ainsi il faut exprimer toutes les variables, dépendantes et indépendantes, comme des paramétrea s.ns 
dimensions (voir appendice P). La théorie des modèles énonce que, si 1.0n tente deux expériences dans lesquelles les ,‹11.1t1:e 
sans dimensions gui représentent les variables indépendantes sont égaux (môme si les valeurs des variables indépendantes sont 
différentes), alors les paramètres sans dimensions qui représentent les variables dépendantes doivent aussi etre égaux. 	,ut 
réduire les effets des explosions et les comparer sur une base commune ou, en d.autres termes, pour établir une échelle .as 
effets des explosions, il faut suivre simplement ces lois des modèles et exprimer les quantités par des paramètres sans 
dimensions. 

Dans la technologie
S  
A=s explosions, on établit habituellement l'échelle de la plupart des efrets en divisant par la raclne 
17 cubique du rendement, Fi 	. L'étudiant à ses débuts dans ce sujet ne trouve pas toujours évidentes les raisons Ge cette mi.A.noue. 

Cependant, on peut les expliquer en considérant le cas simple suivant. Dans une cavité d'un volume Va, on fait détoner un v,,,wne 
Vd d'explosifs. Supposons que le procédé crée instantanément la pression pd de gaz dans le volume Vd et supposons ensuite qUe 

cette pression pd de détonation se dilate à température constante, la pression résultante dans la cavité peut alors être 
déterminée par les lois des gaz: 

P Pd Vd/ Va  . pd  W/(Varn) 

c'est-à-dire, 	 P = f(N) 

où m est la 'densité de poids" (poids/volume) des explosifs et N, la charge ou le rendement de l'explosion. 

A l'aide de cette analyse simple, on voit que la pression dans la cavité sera proportionnelle au rendement de l'explosion. 
Par conséquent, les effets représentés par les équations 8-25 à 8-28 devraient etre proportionnels au rendement de l'explosion 
ou approximativement proportionnels à celui-ci si on tient compte des effets de nos suppositions lorsqu'on utilise les lois 
simples des gaz. 

Maintenant, d'après la théorie des modèles, un des premiers paramètres sans dimensions, PI, qui représente la variable 
indépendante de la distance r sera: 

. r/vd 'i3  

Dans l'équation précédente de la loi des gaz, on a égalé le volume Vd à W/m. Si on suppose que la 'densité de poids m de, 
explosifs est constante pour tous les cas (ce qui n'est pas strictement juste mais ce qui s'avère tout de môme une bonne 
supposition) et si on exprime Fi en fonction du volume, alors PI-1 peut s'écrire: 

• r/W1/3  

Ainsi, l'établissement normal de l'échelle ("scaling.) des effets des explosifs à des distances équivalentes s'accomplit 
simplement en divisant la distance par la racine cubique du rendement de l'explosion W, étant exprimé en unités de poias pour 

simplifier davantage  cette opération. Quoique le type d'explosifs et le rapport de son impédance à celle de la roche 501,nl 

importants (par exemple, en variant le type d'explosifs utilisés, on peut avoir cinq différences entre les effets (16) des 
differents types) on peut normalement ignorer ceci dans une première approximation. 

• 
Lorsqu.on utilise cette échelle, on peut s'attendre évidemment à ce que seuls les paramètres sans dimensions qui comprtnnent 

les variables dépendantes aient des valeurs égales. De tels paramètres sans dimensions de la déformation unitaire EfLi, Ia  

déplacement d et de l'accélération a seraient: 

. 2  

.3  = d/w '13  

• .W 1/3/ ç 2 
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Fig. 8 -13 Une relation empirique entre la distance et l'accélération des 

particules du terrain dans le cas d'explosions confinées. 
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Fig. 8-14 Forme idéalisée de la pulsation initiale de la vitesse 

d'une particule d'une explosion confinée. 
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Notons que par l'application des lois de similitude on détermine les paramètres sans dimensions d'une façon quelque peu 
arbitraire. Trés souvent, plusieurs paramètres sans dimensions différentes peuvent s'appliquer à une variable particulière. 
Par exemple, PI-4, en plus de s'écrire comme ci-dessus, peut s'exprimer par 

704  e as/W 

où W est exprimé en unités de poids plutôt qu'en unités de volume et et V est le volume des explosifs. 

Il est important de reconnaltre qu'on suppose très souvent que, dans ce cas particulier, puisque le paramètre sans dimensions 
ui  tient compte de l'accélération des particules comprend normalement Cpz dans le dénominateur, l'accélération varie avec Cpz. 

Ce raisonnement n'est pas valable dans le cas d'un milieu parfaitement élastique, comme le montre l'équation 8-27. 

Pour etre plus clair, le mouvement de terrain résultant d'une explosion en surface peut s'exprimer par (9): 

_ t( w 	" p 	z/w1/3, 
Eq. 8-30 ,r4  -  

où TET est l'angle entre l'horizontale et la droite gui relie le point de tir au point où les calculs sont effectués, z, la 
profondeur sous la surface du sol, p, la pression maximum dans la cavité, RO, la densité de masse de la roche et Ud, la vitesse 
de détonation de la charge. D'après cette équation, il est évident que les paramètres qui influencent une composante comme 
l'accélération ne peuvent pas être déterminés seulement par l'examen du paramètre PI qui comprend l'accélération ou n'importe 
quel autre élément de mouvement. 

Grace à ces explications, nous pouvons examiner certaines données empiriques. On a fait détoner plusieurs charges de 
10 à 320 000 lb.  (4.45- 1.4 x 10 6  N) de TNT dans du granite, du grés, de la pierre calcaire, du schiste et de la craie (3). 
Des accéléromètres, des extensomètres et des jauges de déformation unitaire ont mesuré les mouvements libres de terrain. 

La figure 8-13 donne certains des résultats de cette étude. Elle représente le paramètre sans dimensions qui comprend 
l'accélération en fonction du paramètre sans dimensions qui représente la distance de l'explosion. Les courbes des roches 
tendres (schiste et craie) sont presque identiques et la courbe de la figure 8-13 les représente très bien. Les courbes 
des roches dures sont très près les unes des autres; cependant, la courbe de la figure 8-13 gui les représente est en réalité 
celle du grès. L'équation de cette rocne dure est la suivante: 

a  w1/3/ cp2. 0.72(v/1/3/43:g 	 'Eq. 8-31 

où W est le rendement en livre de TNT, Cp, la vitesse de l'onde P en pieds par seconde et r, la distance en pieds. 

Si l'on prend 7 200 pi/sec. (2196 m/sec.) pour la vitesse réelle de l'onde-P, l'équation 8-31 peut se récrire: 

a = 3.75 x 10' W0.67  r-3.9  pi/sec z 	 ' Eq. 8-32 

Grâce à ce travail, on trouva que la durée td de la pulsation initiale était normalement égale à la moitié du temps de 
parcours (3). Mais cette observation n'est pas parfaite parce qu'on a aussi trouvé de certaines séries de tirs que la durée 
variait avec la distance élevée A une puissance variant entre 1 et 2.1 (5). Cependant, si on veut changer un aspect du 
mouvement du terrain A un autre, il convient de supposer que la durée td est égale â la moitié du temps de parcours (4): 

td = r/(2Cp) 
Eq. 8-33 

On suppose habituellement et nous supposons aussi que le temps de montée tr est égalau tiers de la durée (3, 4). 
Cependant, cette règle n'est pas absolue. En effet, comme on a Fu le constater, dans certains cas, le temps de montée est 
égale à la moitié de la durée ou il varie avec la distance élevée â une puissance entre 1 et 2.1 (5). En supposant simplement 
tr égal â td/3, on obtient l'équation suivante: 

• 
tr = r/(6Cp) 	 Eq. 8-34 

Pour qu'une équation empirique.décrivant un aspect du mouvement ,de terrain puisse servir à prédire d'autres aspects, 
Far exemple v ou d, on  doit faire une autre supposition au sujet de la forme de la pulsation. Une supposition simple, qui 
semble assez valable, consiste A dire que la pulsation de la vitesse a une forme parabolique (Fig. 8-14) (4). On peut 
démontrer que la pente de la tangente en un point d'une parabole est égale è deux fois la pente de la sécante gui relie le 
foyer et le point en question. Conséquemment, l'accélération maximum dans le cas de la parabole de la figure 8-14 est 

• . a = 2 vfla/tr= 12C p 2E/r 	 Eq. 8.35 

Où vm est la vitesse radiale maximum des particules. 

On peut récrire cette équation pour obtenir une expression de la déformation unitaire radiale maximum en fonction de 
l'accélération radiale maximum: 

e= ra/(12(:p2) 	 Eq. 8-36 

De cette façon, on peut transformer une équation empirique de l'accélération en une équation de déformation unitaire 
correspondante. Par la substitution de l'équation 8-32 dans l'équation 8-36, on obtient une équation qui montre que la 
déformation unitaire radiale maximum est proportionnelle au rendement de l'explosion et â la distance élevée â la puissance 
-2.9. 

En examinant des enregistrements indépendants de déformation unitaire (Fig. 8-15), on trouve que la déformation unitaire 
varie avec la distance élevée à une puissance entre -1.6 et -2.8 (théoriquement, d'après l'équation 8-29, cette puissance 
devrait étre -1.5) (5). Par conséquent, pour que les équations de l'accélération et de la déformation unitaire soient 
mutuellement compatibles et qu'elle représente aussi les deux séries indépendantes de mesures, il est nécessaire de modifier 
l'équation empirique de l'accélération. Pour ce faire, on change l'exposant des distances à l'échelle dans l'équation,p- 
31 de 3.9 à 3.5, ce que d'autres ont déjà fait auparavant (4). Si l'on change l'équation à la distance calibrée, r/W''' 
égale à 10 (Fig. 8-13), on obtient l'équation suivante de l'accélération radiale maximum causée par une explosion souterraine 
de TNT: 

a = 0.29 W0 . 53 r-3.5 cpz pi/sec.' 

où W est en livres de TNT, r, en pieds et CF, en pieds par seconde. 

D'après l'équation 8-27, on doit s'attendre à ce que l'accélération soit indépendante de Cp. Donc, l'équation 8-37 
serait multipliée par la valeur du Cp de la roche pour laquelle l'équation fut obtenue, cependant, les études portant sur 
les possibilités d'utiliser cette équation pour d'autres roches et d'autres effets (par exemple, déformation unitaire, 
déplacement, vitesse) montre que les meilleurs résultats sont obtenus lorsqu'on suppose que l'accélération varie selon Cpz. 

Trois mécanismes peuvent expliquer cette découverte. Premièrement, il est possible que les ro -;hes tendres subissent 
dans la cavité du site de l'explosion une pression maximum plus petite que les rocnes dures à cause de l'expansion plus 
grande de la cavité sous les pressions du gaz. Une telle expansion est significative, car elle permet une plus grande 
dilatation du gaz et de ce fait diminue la pression appliquée. cette pression et cette accélération peuvent varier 
directement soit avec E ou avec Cp. 

Deuxièmement, la formation de fissures dans la roche autour de la cavité augmentera la grandeur de la pulsation dont 
le maximum sera plus petit (2). Cette action sera plus grande pour les roches tendres que pour les rocnes dures. 

Troisièmement, les propriétés dissipatives réelles des masses rocheuses sont vraiment plus significatives dans le cas 
des roches tendres. En d'autres termes, la pulsation est mieux conservée dans une roche dure. Ainsi, cors de la cavité, 
la pulsation de contrainte et l'accélération peuvent varier selon I ou selon Cp. 

Eq. 8-37 
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Fig. 8-15 Relations empiriques entre la déformation du terrain causée 

par des explosions confinées et la distance. 
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Fig. 8-16 Accélérations des particules d'une explosion confinée. 

Composante systématique. 

Composantes au hasard. 

Mesure typique. 
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L'équation 8-37 est représentée par le pointillé de la figure 8-13. On voit qu'il dévie un peu de la courbe des données 
empiriques. Il donne aussi une bonne représentation des données si l'on considère que les observations relatives à 
l'accélération varient de la demie au double des valeurs calculées à l'aide de l'équation 8-31 (3). 

Si on substitue l'équation 8-37 dans l'équation 8-06 on obtient la valeur de la déformation radiale maximum suivante: 

e= 0.024 10' 83  r -2 ' 5 	 Eq.8-38 

ot W est en livres de TNT et r, en pieds. Si on compare cette équation et la courbe qui représente les mésures prises sur 
le terrain, on voit qu'elle coincide presque avec la courbe des données empiriques (Fig. 8-15). En fait, on ne s.attenudit 
ras à des résultats si justes si on considère les suppositions grossières qui ont été utilisées pour établir l'équation 8- 
36. 

Par la substitution de l'équation 8-38 dans l'équation 8-16, on obtient l'expression de la vitesse radiale maximum: 

v = 0.024 W 9.93  r-.'s Op  pi/sec. 	 Eq. 8 - 39 

08 W est en livres de TNT, r, en pieds et Cp, en pieds par seconde. Dans ce cas, les mésures gui montrent que la vitesse 
des particules varie avec le rendement élevé A une puissance variant entre 0.67 et 0.84 confirment en quelque sorte l'équation 
8-39 (15). 

Puis, en supposant que la pulsation de vitesse a une forme parabolique (Fig. 8-14), nous pouvons déduire une expression 
du déplacement radial maximum, qui devrait être égal A l'aire sous la courbe de la vitesse (2vmtd/3). Ensuite, à l'aide 
des équations 8-33 et 8-39, on obtient la valeur suivante du déplacement radial maximum: 

d . 0.008 W 9.93  I-3.9  pi. 

où W est en livres de TNT et r, en pieds. 

Les courbes théoriques de l'accélération représentées aux figures 8-11 et 8-12 peuvent être comparées à une courbe 
réelle typique (Fig. 8-16c). Cet enregistrement de l'accélération est similaire 5 celui pris à 152 pieds (46.4m) de distauce 
d'une explosion de 2 560 livres (11390 N) de TNT enfouies A 5 pieds (1.5m) de profondeur dans la méme roche que celle jour 
laquelle l'équation 8-32 fut établie (5). 

La figure 8-16a représente la composante systématique de l'accélération qui existe habituellement dans le mouvement 
de terrain. La figure 8-16b représente les composantes au hasard dues aux différentes déviations des suppositions de la 
théorie. Puis, la figure 8-16c représente une mesure typique qui inclut et les composantes systématiques et les composantes 
au hasard. Surtout près de l'explosion, le déplacement systématique du terrain a habituellement moins d'un demi cycle de 
déplacement, ce qui est équivalent à un cycle de la vitesse et environ 1 1/2 cycle de l'accélération. 

La courbe de la figure 8-16c est différente de celle qui est prédite par la théorie et aussi de celle qui serait obtenue 
en utilisant la pulsation de vitesse de la figure 8-14. Ces différences soulignent simplement que, alors que de telles 
corrélations empiriques sont très utiles, elles doivent être considérées seulement comme une première approximaticn qui 
indique un ordre de grandeur. 

On peut utiliser la théorie précédente et les données empiriques pour prédire les mouvements de terrain causés par une 
explosion en surface. Il faut connaItre pour le cas d'une explosion en surface, par opposition au cas d'une explosion 
complètement confinée, la différence de couplage entre l'explosif et la rocne. On peut examiner ce problème théoriquement en 
utilisant les équations de Rankine-Hugoniot établies précédemment. 

On peut supFoser que les effets d'une explosion à la surface du terrain en comparaison de ceux d'une explosion entièrement 
confinée sont proportionnels à l'énergie transmise à la roche dans les deux cas. En multipliant la pression p du choc par la 
vitesse U du front de choc, on obtient à l'aide de l'équation 8-24(a) le taux W de travail effectué: 

pu  p((cd ..d")( p t _ p"1/2 
( p, 

(c -O. ' 
 

P( 
	n  )1/2 

où n est la compression causée par la pression de choc définie ccmme étant RO../RO., RO' est la densité du milieu qui précéde 
le front de choc et RO'. est la densité du milieu derribre le front de choc, p est la pression de la pulsation de choc, U est 
la vitesse du front de choc, SIG., est la contrainte ou la pression dans le milieu qui précéde le front de choc et SIG.' est 
la contrainte ou la pression dans le milieu derriére le front de choc. 

Nous pouvons toujours appliquer la loi de la conservation de la quantité de mouvement supposée dans les équations de Rankine-
augoniot dans le cas d'une explosion à la surface du terrain, c'est-A-dire que l'air doit fournir une réaction à la poussée que 
l'explosion exerce sur le terrain. La pression du front de choc est la méme au contact de la roche et de l'air; de plus, on 
suppose que la pression en avant du front de choc est la même dans l'air, et la roche. Alors le rapkort entre le taux d'énergie 
dissipée dans l'air et le taux d'énergie dissipée dans le terrain s'exprime par: 

l'ear 	 :e  = {a 11":3 	

1/2 

1 / a n-1 r/ 	 Eq. 8-41 

où les indices a et r représentent respectivement l'air et la roche. 

Selon ces calculs, environ 19 de l'énergie de l'explosion serait transmise A la roche et 999, à l'air. Les mesures montrent 
qu'en réalité de 5 A 99 de l'énergie de l'explosion est transmise à la roche alors d'une explosion en surface (7) et généralement, 
on utilise 63 comme valeur moyenne (4). 

Les équations du mouvement de la roche, qui résulte d'une explosion de TNT en surface, se déterminent donc en utilisant un 
facteur de couplage de 65 appliqué aux équations 8-37, 8-38, 8-39 et 8-40: 

a = 0.028 Ws's. r - .'s Cp. pi/sec. 	 Eq. 8-42 

EPS = 0.0023 Ws'ss r-.'s po/po. 	 Eq. 8-43 

v = 0.0023 Ws's. r- l's Cp pi/sec. 	 Eq. 8-44 

d = 0.00077 W9.93  r-3.9  pi. 	 Eq. 8-45 

où W est en livres de TNT, r, en pieds et Cp, en pieds par seconde. On a suggéré d.utiliser ce genre d'équations suelement pour 
calculer les mouvements de terrain pour les points situés à un angle de plus de 20 degrés de l'horizontale du point d'explosion 

( 4 ) 

Les effets d'explosions en surface sont plus intéressants au point de vue militaire qu'au point de vue industriel. Seulement 
une fraction minime de la production totdle d.énergie se transforme en énergie mécanique: Cette fraction varie de 3 A 500 et 
dépend en grande partie du tyke de bombe. On a conseillé une valeur moyenne de 169 pour prédire les mouvement de terrain (4). 
En utilisant cette valeur et en transformant les unités de rendement des livres aux kilotonnes (KT), les équations 8-37, 5-38, 
8-39 et 8-40 peuvent être modifiées pour donner les effets du mouvement radial maximum de terrain dû à une explosion nucléaire 
entièrement confinée: 

a = 1.1 x 10. Ws's. r- .' 5  Cp. pi/sec. 	 Eq. 8-46 

EPS = 920 Ws's. r- .' 5  po/po. 	 Eq. 8-47 

Eq. 8-40 
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Fig. 8-18 Spectre de réponse d'un mouvement structural résultant d'une secousse terrestre. 
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V 920 W0.21  r-3 'm Cp pi/sec. 	 Eq. 8-48 

d . 310 W0.23  r- l's pi. 	 Eq. 8-49 
• 

on W est en KT d'explosifs nucléairee, r, en pieds et Cp, en pi/sec. 

Sous cette force les équation» développées peuvent être vérifiées ai on les compare aux effets mesurés au cours d' essaie 
d'explosions nucléaires souterraines. Les accélérations mesurées par la méthode de Renier Concordent beaucoup mieux que prévu 
si l'on considère les diverses suppositions grossières qui ont été faites (8). 

On peut utiliser les explosions nucléaires pour exploiter les mines souterraines (26). La cavité et la colonne de terrain 
brisé engendrées par une expie:non souterraine reeplaCent le forage et le gautage classiques nécessaires pour l'abattage. Le 
cont des explosifs nucléaires varie autre $500000 pour une charge de 5KT a $1000000 pour Une charge de 1 MT à 20 MT. On voit 
donc que l'économie est optimum lorsque des tirs de grande importance sont utilisés. 

On a trouvélque le rayon Ra de la cavité formée à la suite d'une explosion nucléaire est relié au poids du terrain de 
recouvrement dans lequel l'explosion a lieu: 

où C est un paramétre qui varie avec le type de roche, passant de 760 poux une roche dont la vitesse de l'onde-P est 18 100 
pi/sec. (5520 m/sec.) à 965 pour une roche tendre dont la vitesse de l'onde-P est 7400 pi/sec. ((2257 m/sec) (26), W est en KT, 
GAN est la densité moyenne du terrain de recouvrement en 3.b/pi. 3  et z est la profondeur de couverture en pieds. 

La hauteur moyenne de la colonne au-dessus de la cavité est: 

H = 4.9 Ra 	 Eq. 8-51 

on H eat la hauteur de la colonne au-dessus du point de tir. 

Dans le cas du sautage d'une roche dure, grancdiorite, la taille de 10% des particules fragmentées de la colonne était 
supérieure à 1 pied (0.305m) et celle de 50% des particules était inférieure à 0.5 pied (0.15m) et la porosité moyenne des 
fragments était 28% (26). Si ce type de fragmentation est considéré comme êtant typique, en plus d'éliminer le forage et le 
sautage classiques, il noue permet de réaliser des économies en ce qui concerne le concassage. 

Dans plusieurs cas d'explosions nucléaires souterraines, on a trouvé que la plus grande partie de la radioactivité se 
concentre dans un bassin soue ou près du point de tir (Pig. 8-17a) (26). Sous les temparatures et les pressions très élevés 
de l'explosion, la roche immédiatement voisine fond et forme du verre, qui contient la plupart des produits de la fission. Une 
partie de la radioactivité peut pénétrer dans lea fissures et les plans de cassures. Cependant, des études montrent qu'un peu 
de radioactivité existe au-dessus d'un niveau égale au rayon de la cavité au-dessus du point de tir. De plus, même si l'explosion 
se produit sous le niveau général de la nappe d'eau souterraine, le danger de la contamination de l'eau souterraine semble éloigné 
(26). 

Exemple: Considérer l'utilisation des explosifs nucléaires pour briser le terrain comme une autre méthode d'abattage par 
trous de Mine dans une roche dure. Une explosion de 5 kT conte $500,000. Les travaux doivent être faits A un niveau de 
1000 pied» . (305m) sous la surface et le terrain de couverture a une densité de 167 lb/pi.' (2670 Kg/m 3). La roche encaissante 
a une vitesse sismique Cp de 16000 pi/sec. (4880 m/sec) et une déformation unitaire de 0.0005 â la rupture. La porosité 
du terrain brisé sera envircn 0.28. 

Ce l'équation 8-50, 

Re • 760 x 5 1/2  /(167 x 1000) 1/4  e 64 pi. (19.5m) 

Ce l'équation 8-51, 

H . 4.9 x 64 = 314 pi. (95.8m) 

Vol = (PI) x 643  x (314 - 64) 	5 x 106 pi.» (1.4 x 102 m3) 

Wt. . 5 x 102  x 167 x 0.72/2000 e 302 000 T 

Cont = 500 000/302 000 . $1.65 / T 

Ce l'équation 8-48, 

H -  (jusqu'à v 	3 pi/sec. (0.915m) = (222 x 5 0 ' 23  x 16,000) 2/2 . 5  
3 

e 808 pi. (24.64 

Ce l'équation 8-47, 

R (jusqu'à la rupture) . (920 	x 50 ' 13 ) 1 /2 . 5  = 550 Pi. (168.0m) 
0.0005 

La figure 8-17a représente la géométrie approximative du terrain brisé qui résulterait de l'explosion considérée dans 
cet exemple: La technique est moins économique parce qu'il est impossible d'exploiter la zone du fond vers le bas à partir 
d'un point 64 pieds (19.5) au-dessus du point de tir. A $1.65 la tonne (l'équivalent du forage et du sautage), ce cas n'est 
certainement pas économique. De plue. Si on extraie le minerai brisé de cette manière sana pouvoir creuser des galeries 
de production soue le bloc, il est difficile sinon impossible de récupérer tout le minerai brisé disponible. 

Après avoir formuler ces critiques graves de la technique, on peut ajouter que la distance de 808 pi. (246m) A laquelle 
la secousse de terrain est assez grave en ce qui concerne les structures (par ex., les sous-stations électriques) pourrait 
être trop grande comme la distance a laquelle on n'attend a l'effondrement de toutes lee excavations souterraines; c'est-
à-dire 550 pieds (168m) du point de tir. On voit ainsi que lee explosifs nucléaires peuvent seulement être utilisés pour 
l'e ploitation des mines dans des conditions exceptionnelles. 

. 	La représentation du mouvement du terrain causé par des explosions ou des tremblements de terre est facilitée par le ccncept 
du spectre d'un champ libre qui de subit pas lee effets d'excavation de mouvement en ce qui concerne les dommages causés par 
une secousse de terrain. La figure 8-18 représente un spectre d'un champ libre (qui ne subit pas les effets d'excavation). 
Ce graphique est tout simplement un diagramme triaxial avec den axes pour la vitesse, la fréquence, le déplacement et 
L'accélération des particules. Lee position:: relatives des différentes coordonnées (Fig. 8-18) sont déterminées par la 
eupposition que ces coordonnées sont mutuellement reliées par les équations du mouvement harmonique simple. 

' 	Lorsqu'on trace un spectre du mouvement du terrain, les composantes du mouvement de terrain systématique et au hasard (Fig. 
8-16) doivent être bornées par la courbe enveloppe. on peut comparer ce diagramme avec la figure 8-4 qui représente la réponse 
d'un système élastique en tenant compte du coefficient d'amplification, en fonction du rapport des fréquences. Le coefficient 
d'amplification était appliqué au déplacement a la figure 8-4, cependant, si le déplacement est amplifié, alors la vitesse et 
l'accélération le seront également. 

• On peut tracer un spectre de réponse (Fig. 8-18) qui représente le mouvement relatif d'une structure par rapport à celui 
du terrain causé par une secousse terrestre. On utilise le mouvement relatif parce que c'est le déplacement relatif qui produit 
•les contraintes dans la structure, ce qui importe le plue en général dans ces analyses. D'après les équations 8-2 et 8-5, les  
valeurs de réponse sont reliées de la façon suivante: ' 

V= Zni D 	
Eq. 8-52 
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A = Za f V 	 Eq. 8-53 

où D est le déplacement relatif entre un point de la structure et le sol, V est une mesure de la vitesse du point et A est une 
mesure de l'accélération. 

On utilise le spectre de réponse en se basant sur la forte probabilité que la réponse de toute structure qui subit un 
mouvement de terrain (représenté par un spectre de champ libre) sera la plus grande à une fréquence égale ou presque égale à 
sa fréquence naturelle. En d'autres termes, la résonsance amplifiera le mouvement de terrain à cette fréquence. Nous supposons 
aussi qu'on obtient les valeurs maximums du mouvement à toutes les fréquences comprises sous l'enveloppe. 

Des études ont montré que les mouvements ondulatoires du terrain sont très irréguliers et très amortis de sorte que les 
valeurs maximums se répètent rarement. De plus, ccmme la plupart des structures ont un degré raisonnable d'amortissement, le 
spectre de réponse ou l'enveloppe semble défini par D égal au déplacement dans un champ libre, par V égal à 1.5 fois la vitesse 
dans un champ libre et par A égal au double de l'accélération dans un champ libre (4). La figure 8-18, représente le spectre 
de réponse qui représente les valeurs maximums de réponse. 

Il est possible qu'a la fréquence particulière de la structure, le mouvement réel du sol ne soit pas intense; par conséquent, 
la structure n'a pas une réponse simplifiée. Cependant, puisqu'il est impossible de prédire les composantes des fréquences de 
n'importe quel mouvement de terrain dé soit aux explosions soit aux tremblements de terre, les valeurs du spectre sont utilisées 
dans les calculs. Cette façon de procéder est sûre. 

cans le cas du spectre de réponse de la figure 8-18, le déplacement maximum des structures dont la fréquence naturelle est 
Inférieure à 2.5 cycles par seconde est de 1.4 po. (3.6cm). Cependant, l'accélération maximum est inférieure à 1 g. D'une autre 
façon, dans le cas des structures dont la fréquence naturelle est supérieure â 8 cycles par seconde, le déplacement est inférieur 
à 1 po. (2.54 0m) et l'accélération, selon la fréquence, est entre 7 g et 21 g. 

Pour obtenir ces valeurs, considérer d'abord la fréquence naturelle de la structure dans le tableau triaxial et élever une 
verticale jusqu'à une des limites du spectre de réponse. Par exemple, pour une fréquence naturelle de 8 cycles/sec., le 
déplacement est 1 po. (2.54cm), la vitesse, 54 po. (1.37m) et l'accélération, 7 g. On calculera la structure en tenant compte 
des contraintes et des déformations causées par ces mouvements. 

LA  FORMATICN DES CRATERES 

Dans le cas d'une explosion à la surface du sol, selon la loi de la conservation de la quantité de mouvement, la moitié ue 
la quantité de mouvement des produits de l'explosion devrait être transmise dans l'aire vers le haut et le reste vers le bas 
dans la roche (10). Donc, le rapport de la vitesse des particules de la roche à la vitesse des particules de l'air devrait être 
égal à l'inverse du rapport de leurs densités. Le rapport des énergies cinétiques, qui est proportionnel au carré du raFkort 
des vitesses, sera donc proportionnel au carré de l'inverse du rapport des densités. 

Au moment de l'explosion, les pressions et les températures élevées des gaz causent la désintégration de la roche de sorte 
4u.on peut utiliser la théorie de l'hydrodynamique pour établir les relations régissant la pression. La figure 8-19 représente 
la variation de la surpression maximum (c.est-à-dire la pression qui dépasse la pression atmosphérique) d'une explosion nucléaire 
de 1 MT à l'intérieur et autour du cratère d'après la théorie d'hydrodynamique  (10). Les deux pressions de la figure 8-19 
proviennent de ces courbes. 

Les pressions les plus élevées de la boule de feu d'une explosion nucléaire immédiatement après la détonation sont de 1.ordre 
de 7 mégabars (10). La diminution initiale de la pression des gaz est très rapide lorsqu'il y a expansion. Cette baisse est 
plus grande sur le plan horizontal ou diagonal que sur le plan vertical parce que la pression peut être libérée dans ou vers 
l'atmosphère. La secousse principale de terrain prédite par cette théorie est moyennement uniforme et diverge d'une façon 
spnérique vers le bas en un cOne vertical d'un angle d'environ 90 degrés. Durant cette phase initiale, les particules pulvérisées 
sont éjectées vers le haut en dehors du cratère. 

A mesure que la surpression décro/t, on atteint un point oû le phénoméne ne peut plus être traité par l'hydrodynamique. 
Les propriétés de la roche comme étant un solide deviennent significatives. Une zone de roche fracturée mais non déplacée entoure 
le cratère (Fig. 8-19). Dans certains types de terrain, particulièrement dans le sol et les roches moins cassantes, il peut 
exister derrière cette zone fracturée une zone additionnelle plastiquement déformée, c'est-à-dire qui a subi une déformation 
permanente, mais qui n'est pas fracturée. On l'appelle communément la zone plastique. On peut s'attendre à ce que ces deux 
zones influencent d'une façon appréciable la pulsation subséquente de déformation unitaire parce que la contrainte initiale 
maximum dans la pulsation élastique devrait être égaie à la capacité portante de la roche à l'extrémité des zones de rupture 
ou des zones plastiques. 

La résistance de la roche au broyage déterminera l'étendue du terrain qui a subi une rupture. Cependant, d'après la théorie 
de la capacité portante (traitée au chapitre 1), la pression maximum soutenue par une surface semi-indéfinie est normalement 
beaucoup plus élevée que la résistance d'un échantillon à la compression uniaxiale. 

Donc, la capacité portante est important non seulement parce qu'elle détermine la grandeur du cratère et la contrainte 
subséquente maximum de la pulsation, mais aussi parce qu'elle influence la diminution de la contrainte à toute distance au-delà 
du cratère. La figure 8-20 indique qu'à l'état hydrodynamique, la surpression maximum varie approximativement selon l'inverse 
du cube de la distance. D'autre part, une fois que la pression est transformée en une pulsation élastique, la réduction de 
pression, sans compter la dissipation due aux propriétés non-élastiques des roches, résulterait seulement de l'expansion 
sphérique. Comme on 1.a mentionné ci-dessus, près de l'explosion dans une masse élastique la contrainte radiale maximum devrait 
varier approximativement selon 1.inverse de la distance élevée à la puissance 1.5 (2). Donc, à égale distance d'une explosion, 
une roche résistante subirait une contrainte plus élevée. 

Il résulte de l'examen des cratères produits par des explosions nucléaires que dans différents terrains le rayon Rc du cratère 
varie approximativement selon la racine cubique du rendement d'une explosion en surface (8). Pour la roche dure, on recommande 
l'équation suivante (8): 

Sc  = 50 Wi/. 	 Eq. 8-54 

oû Sc est en pieds et oû W est le rendement de l'explosion exprimé en kilotonnes d'explosifs nucléaires. 

On peut calculer le mouvement radial du terrain gui accompagne la formation d'un cratère en transformant les équations 
précédentes du mouvement du terrain et en supposant encore que 6% ue l'énergie mécanique est transmise au terrain: 

a 	1060 Wo' 8 . r-." 8  Cp. pi./sec.. 	 Eq. 8-55 

EPS = 89 19 ° " 8 . r- .' 8  po./po. 	 Eq. 8-56 

v 	89 W 0 ' 8 3  r- ." 8  Cp pi/sec. 	 Eq. 8-57 

d = 29 W 0 ' 8 . r-1-8  pi. 	 Eq. 8-58 

où s est en KT d'explosifs nucléaires, r, en pied et Cp, en pi./sec. 

L'exemple suivant montrera comment on doit utiliser les équations précédentes et de traiter quelques-uns des Laotien:es 
rencontrés dans le calcul des installations souterraines de défense. 

Exemple:  Déterminer la distance à laquelle la vitesse des particules du champ libre est 3 pi./sec. ( 0 .92 m/sec.) à partir 
d'une explosion nucléaire de 1 MT en surrace. Pour cette distance, déterminer l'accélération et le uéplacement des particules. 
Le terrain a un Op de le 000 pi./sec. (4480 m/sec.) 

Ce l'équation 8-56: 

v = 89 50.8 3  r- ." 8  Cp 

3 = 89 x 1000 0 .. x r- .'s x 16,000. 

r = 1660 pi. (567m) 

a = 1000 s 1000 0 ' 8 . x 1860- .' 8  x 16,000. /322 = 9.69 
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Fig. 8 -19 Une secousse terrestre, un cratère et un jet d'air produits 

par une explosion nucléaire de 1 MT en surface. 
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Distance en mètres du centre de l'explosion de 1 MT en surface 

( H = distance horizontale, V = distance verticale). 

Fig. 8-20 Variation de la surpression maximum à l'intérieur et 

autour du cratère (10, 6). 
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d = 29 x 1000 0 ' 83  x 1860-1 ' 5  = 0.118 pi. (3.6cm) 

Comme on a développé les équations du mouvement du terrain en se basant sur des données empiriques, les valeurs précédentes 
sont des valeurs enveloppes qui représentent le mouvements réel des particules selon une probabilité d'environ 50%. Ces valeurs, 
établies d'après des mesures réelles, tiennent compte des effets des formes des ondes autres que la forme parabolique supposée. 

Comme on l'a calculé dans l'exemple, une portée de 1860 pi. (567m) pour une explosion de 1 Ni est en fait la portée minimum 
où une installation souterraine peut se trouver sans qu'il soit nécessaire de prendre des mesures de sécurité additionnelles. 
Pour conserver intacts les installations situées à une distance inférieure à 1860 pi. (567m) de l'explosion, il faut prendre 
des dispositions très conteuses qui consistent, par exemple, à placer les immeubles et l'outillage sur des ressorts et des 
amortisseurs. 

La ligne limite de 3 pi/sec. (0.92 m/ sec) que constitue la vitesse de champ libre nous montre la relation entre la profondeur 
nécessaire de l'installation et la précision et la secousse qui pourra avoir lieu. Si on doit supposer que l'explosion se 
produira à quelques centaines de pieds de l'installation, alors il faudrait que celle-ci soit située à la profondeur minimum 
de 1860 pi. (5674. Si, d'autre part, on pouvait supposer que la précision du tir était telle que l'explosion se produirait 
en général à une distance d'environ 1800 pi. (549m), alors l'installation pourrait être très près de la surface. On peut faire 
des études de ce facteur en utilisant la distribution probable des tirs sur un but pour n'importe quel type de système de lance-
tombes et une étude économique du cont de diverses probabilités de conservation. 

Une des utilisations possibles des explosions nucléaires consiste à extraire de grandes masses de terrain par la formation 
des cratères. Si la quantité de terrain excavé est suffisamment grande, il est plus économique de'se servir des explosions 
nucléaires que des méthodes classiques. De plus, les méthodes classiques d'excavation demandent relativement beaucoup de temps, 
le qui est important dans certains projets. 

La profondeur Oc du cratère pour les explosions en surface varie selon la racine quatrième du rendement; pour les rocnes 
dures, on recommande d'utiliser l'équation suivante (8): 

Dc = 20 W 1 / 4 	 Eq. 8-59 

où Dc est en pieds et W, en kilotonnes d'explosifs nucléaires. 

Supposons que le volume du cratère est de forme paraboloide. Alors le volume Vc s'exprime par (8): 

Vc  = elc 2 Dc/z 

= 78,5001V0.93 Eq. 8-60 

où Vc est en pied cube, et W, en kilotonne d'explosifs nucléaires. 

De plus, on a trouvé que la largeur moyenne de la lèvre est égale au rayon du cratère. Par exemple, â la figure 8-19, la 
lèvre du cratère d'un diamètre de 1 040 pieds (317m) aurait une largeur d'environ 520 pieds (158.5m). Donc, le rayon RL jusqu'à 
l'extérieur de la lèvre serait (8): 

RL 	2 Rc 	 Eq. 8-61 

La hauteur de la lèvre peut étre estimée à environ le quart de la profondeur du cratère (8): 	 • 

HL = Dc / 4 	 Eq. 8-62 
-- 

Lorsqu'on utilise des explosifs nucléaires, le problème principal consiste à emptcher le dégagement des particules 
radioactives. Le graphique de la figure 8-17b représente la variation de la quantité d'éléments radioactifs dégagés par une 
explosion nucléaire en fonction de la profondeur de la charge. On voit que, pour une profondeur d'un peu plus de 400 pi./KT1/3 . 	à (122 m/KT 1 /3 j, 	l'échelle, le terrain soucie, cratère contient toute la radioactivitié. En même temps, on voit que le volume 
du cratère ou de l'excavation varie avec la profondeur à laquelle est enfoui l'explosif de telle sorte que, lorsque la 
radioactivité est complêtement enfermée, le volume de l'excavation est encore considérable. De plus, il est important que 
l'explosion ne produise pas une onde d'air, d'explosion. On y parvient en adoptant les mêmes conditions d'enfouissement que dans 
le cas où l'on évite le dégagement de radioactivité. 

Une explosion de 1 MT conterait environ $1 000 000 et enlèverait environ 100 000 000 verges cubes (76500000m 3) de terrain. 
Le coût, qui est de 1 cents par verge cube, nous pousse â considérer cette méthode. Cependant, en plus de devoir contenir la 
radioactivité et le jet d'air, dans certaines circonstances, il faudrait peut-être empêcher que le terrain excavé soit rejeté 
pour former une lèvre large (Fig. 8-19). De plus, après l'excavation des morts-terrain, les éléments radioactifs qui étaient 
enfermés sous l'excavation peuvent causer des difficultés pendant l'exploitation future. 

Quelques applications de caractère spéculatif des explosions nucléaires sont la formation de réservoirs d.eau et de grands 
bassins de filtration avec des 5retarcs 8  (camouflets qui vient juste de briser la surface, c'est-1-dire l'enfouissement est à 
la profondeur 'critique"). De plus, on peut utiliser les explosions nucléaires pour l'exploitation de l'huile et du gaz; Four 
l'exploitation du gaz, cette méthode est particulièrement favourable. Des études empiriques antérieures sur le rayon Rr de 
rupture autour d'une charge concentrée, sont dans ces cas assez utiles (3). Pour les roches tendres, telles la craie et le 
scniste, on a établi l'équation suivante: 

Sr / W./3  = 3.2 (z/WV3 ) 0 ' 20 	 Eq. 8-63 

où z est la profondeur de l'enfouissement sous la surface avec une limite de 5W. 3 . Pour les roches dures, telles le granit, 
l'équation est: 

Rr / W./3  = 2.5 (z/W./3 ) 0 ' 20 	 Eq. 8-64 

avec une limite de 3.5 pour z/WV. 

LE SAUTAGE 

Lorsqu'on fait détoner un explosif dans un trou de mine, la pression initiale est de l'ordre d'un million de lt/po. 2 (6900 
enlim). On peut déterminer approximativement cette pression de détonation à l'aide de l'équation suivante (16): 

a 
Pd = P Ud /4 	 Eq. 8-58 

où Pd est la pression de détonation en lb/po. 2 , RO est la densité initiale de masse de l'explosif en lb-sec/pi.  8  et Ud est la 
vitesse de détonation en pi/sec. La pression initiale décroit rapidement jusqu'à la moitié de sa valeur maximum à une valeur 
appelée souvent la pression pe d'explosion qui décroit avec l'expansion du trou de mine et disparatt par la ventilation (Fig. 
8-21a). 

La secousse causée par l'explosion est transmise dans la roche environnante entrainant des contraintes semblables aux 
pressions dans le trou de mine (Fig. 8-11a et 8-11b). Il se produit un mouvement de terrain dont les caractéristiques principales 
sont données empiriquement par les équations 8-36 â 8-40. Un élément de roche sera soumis â une compression radiale et des 
tractions tangentielles tendront à s'exercer en des temps relatifs différents selon la distance du trou de mine (Fig. 8-21b) 
(35). 

h cause des contraintes radiales très élevées dans la roche autour du trou de mine, un broyage local de la roche peut se 
produire, quoique, après une explosion dans une roche dure, on voit assez souvent la paroi lisse de la moitié d'un trou de mine. 
La grandeur de la contrainte de compression dans la roche sera beaucoup plus grande que la résistance statique à la compression 
uniaxiale de la roche, mais la contrainte peut ne pas s'exercer assez longtemps Four entratner un broyage. Si des contraintes 
tangentielles de traction s'exercent dans la roche, il peut en résulter des fissurations radiales jusqu'au point où la rés.:stance 
dynamique A la traction (c'est-d-dire la résistance gui correspond à la durée de la contrainte) est plus petite que la tension 
appliquée. Si de telles contraintes de traction ne sont pas supportées à cause de la structure jointée de la masse rocheuse, 
il peut encore en résulter des fissurations radiales causées par des contraintes radiales élevées qui entrainent réclatement 
4ui accompagne les contraintes élevées de compression uniaxiale. 
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(b) Contraintes radiales et tangentielles dans la roche 
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Les contraintes de traction peuvent aussi se produire à cause de la réflexion sur une surface libre (Fig. 8-21c). La 
contrainte en un point modifiée par la réflexion oblique se compose des contributions SIC-rip de l'onde-P directe, SIG-rrp de 
l'onde-P réfléchie et TAU-rs de l'onde-S réfléchie (35). 

Le mécanisme de l'onde de contrainte, réfléchie normalement sur la surface libre est donné directement par l'équation 5- 
18(b). Des expériences montrent que, si on donne un coup sur une extrémité d'une tige de roche, la roche décolle Far plaques  
à l'autre extrémité (Fig. 8-21d). Si la géométrie de l'onde incidente est connue, on peut déduire l'épaisseur des plaques. 
Ainsi, A la figure 8-21d. 

FB = M8/2 = 0.5 AJ.Td/SIG-o 	 Eq. 8-66 

ot, Ad est la longueur de l'onde, Id est la résistance à la traction de la roche soumise A un chargement dynamique et SIC-o est 
la contrainte radiale maximum de l'onde. Il s'ensuit aussi que le nombre W de plaques sera: 

A3/(25B) =  SIC-o /Td 	 . Eq. 8-67 

A mesure que l'onde de contrainte se déplace d'une masse concentrée d'explosifs en une sphère, l'énergie cinétique et 
l'énergie de déformation sont contenues dans une coque sphérique d'une épaisseur égale A la longueur d'onde de l'onde de 
contrainte. Par conséquent, la dispersion géométrique tient compte pour une grande part de la diminution de la contrainte avec 
la distance, c'est-A-dire que la surface sphérique est proportionnelle A r2 . D'après l'équation 8-38, la contrainte maximum 
causée par une charge concentrée varie inversement avec la distance élevée A la puissance 2.5, quoiqu'on obtienne pour les rocees 
résistantes et élastiques de valeurs plus basses, par exemple 1.4 (35). En général, on utilise l'expression suivante: 

SIC = SIC-o (a/r)x 	 Eq. 8-65 

où m'est un paramètre qu'on considère constant pour des distances situées dans certaines limites, SIC, la contrainte â une 
distance r du centre de l'explosion qui a un rayon a et qui produit une contrainte SIC-o dans la paroi rocheuse. 

tans le cas d'une charge cylindrique gui explose instantanément, l'onde de contrainte se'déplace de l'explosif vers 
l'extérieur à la surface d'un cylindre qui se dilate. Par conséquent, pour des points normaux â l'axe de la charge, la eispersion 
géométrique dépend de la surface du cylindre, qui varie avec r et non avec rz. Puisque l'atténuation de la contrainte est moindre 
lorsque comparée A une charge concentrée, la distance A laquelle la fragmentation sera influencée par les cmntraintes est plus 
grande au voisinage d'une charge cylindrique. En théorie, on devrait donc creuser des trous de mine'de petit diamètre qui 
produisent une forme cylindrique pour une certaine eantité d'explosifs qui tendraient autrement à produire une masse concentrée 
au fond d'un trou de grand diamètre. Cependant, comme le collt du forage est relativement élevé, on procède autrement quoique 
le coin total optimum, qui tient compte du concassage et du broyage doit etre établi t (30, 31, 32). 

Pour simuler une explosion allongée, on divise généralement la charge allongée en une série de charges concentrées en se 
rappelant que l'explosion n'est pas instantanée (voir les six éléments de la figure 8-22a). Si l'explosion s'amorce dans le 
premier élément, elle se poursuit successivement dans chaque élément selon le temps mis par l'onde de détonation pour passer 
d'un élément A un autre. On suppose alors que les contraintes résultantes aux points tels que A, B et C résultent de l'addition 
des contributions des six éléments de l'explosif. En utilisant cette méthode pour les roches qui cnt une vitesse sismique élevée, 
on voit que la contrainte radiale maximum causée par une explosion dans le fond augmente vers le haut de sorte qu'elle est plus 
élevée en A qu'en B. En d'autres termes, les effets de tous les éléments d'explosifs se superposent en A alors qu'en B, les 
effets des éléments supérieurs s'ajoutent Seulement à la fin de l'onde de contrainte qui vient du premier élément. De meme, 
une explosion dans le haut produit des contraintes plus élevées en B qu'en A, ce qui pourrait etre très efficace pour améliorer 
le broyage au pied. Des explosions dans le haut et dans le bas produiraient des contraintes radiales maximums en C. En utilisant 
une telle méthode de superposition, il est possible d'analyser les effets cumulatifs tridimensionnels des trous de mine voisins 
(Fig. 8-22b). 

Il semble que le rayon Br de rupture est régi par la contrainte maximum de l'onde d'explosion et par la résistance A la 
traction de la substance de la roche. Il est possible que cette relation ne soit valable que pour les masses rocheuses 
résistantes et élastiques. On a montré aussi que le rayon de rupture ne semble pas modifié considérablement par les réflexions 
obliques qui se produisent à la surface libre et qui sont représentées A la figure 8-21c. Par conséquent, dans le cas des masses 
rocheuses appropriées, il a été possible en utilisant un rayon constant de rupture de prédire les rayons des cratères formés 
A différentes profondeurs d'enfouissement des charges (38). 

Le changement de la quantité de mouvement nécessaire pour ameublir, dilater et projeter la masse rocheuse est causé par 
l'impulsion de la pression d'explosion, c'est-A-dire INT(p.dt), dont la plus grande partie est A la queue de la courbe de 
pression. A mesure que la ventilation annule l'impulsion, l'efficacité du bourrage du trou de mine modifie le changement ne 
la quantité de mouvement donné A la roche. On peut déterminer la réponse de la roche A l'impulsion des explosifs à l'aide des 
programmes actuels et de la méthode des différences finies selon laquelle on divise le terrain en une série d'éléments (34). 
La pression produit l'accélération des éléments voisins du trou de mine et aprês une augmentation de temps, la vitesse et le 
déplacement. Les déplacements différentiels produisent des déformations unitaires. On peut transformer les déformations 
unitaires en contraintes A l'aide de l'équation d'état de la roche pour les niveaux de contrainte appropriés. Dans le cas des 
roches résistantes et élastiques, on a montré que l'équation d'état est essentiellement les relations entre les contraintes et 
les déformations unitaire élastiques obtenues dans l'essai de compression uniaxiale (21). Une quantité de mouvement est transmise 
A l'élément voisin qui est soumis A son tour A une translation et à une compression. On ,simule ainsi le passage de l'onde de 
contrainte dans la roche. Pour chaque élément de' roche et chaque accroissement de temps, on peut comparer les conditions de 
contraintes A un critère de résistance pour prédire s'il y aura une rupture. Par exemple, les critères de la contrainte maximum 
de traction, peuvent s'appliquer A la roche cassante; l'énergie maximum de distortion pourrait etre valable pour étudier les 
roches qui ont subi l'écoulement; on pourrait utiliser une expression qui combine la tension et le cisaillement (34). Si le 
critère de rupture est dépassé, on utilise une nouvelle équation d'état qui représente la condition de la roche fissurée et qui 
peut être détermine expérimentalement en brisant un spécimen de roche confiné avec une charge de choc et en déterminant ensuite 
la relation entre le changement du volume et de la pression. L'énergie dissipée pendant la rupture est semblable aux pertes 
par hysteresis dans un matériau plastique qui a une certaine courbe contrainte-déformation unitaire lorsque les contraintes 
s'appliquent et une autre courbe (qui tient compte de la déformation permanente) lorsque les contraintes sont libérées. 

L'énergie cinétique disponible pour transformer la roche en un tas en vrac est la quantité résiduelle d'énergie égale à 
la différence entre l'énergie totale de l'explosif et les Pertes importantes par la ventilation des gaz A haute pression, 
l'énergie dissipée pendant la formation des fissures dans la roche, l'énergie de déformation emmagasinée et l'énergie du front 
de choc qui a passé dans la roche avant °l'ameublissement'. du terrain et les translations. Une partie de cette dernière source 
d'énergie est emprisonnée dans,des plaques qui s'écaillent à la surface, ce qui produit de la roche volante semblable à celle 
de la démonstration eXpérimentale de la figure 8-210. Cependant, ce mécanisme n'est pas important en ce qui concerne les effets 
pratiques du sautage. 

Cependant, la structure géologique est importante et elle n'est pas simulée facilement. Des plaques superficielles limitées 
par des joints non cimentés peuvent produire de la roche volante en absorbant la quantité de mouvement du front de choc de la 
même façon que dans le cas des plaques de la fissuration réfléchie de traction. De plus, les gaz à haute pression dans le trou 
de mine peuvent s'introduire dans les diaclases et les plans de stratification et produire ainsi ce qu'on observe fréquemment, 
le broyage de la roche jusqu'aux plans de stratification. On a trouvé par expérience que les faces des bancs devraient si 
possible être orientées obliquement par rapport â toute caractéristique structurale presque verticale de sorte que la résistance 
A l'ameublissement et à la projection de la roche soit minime; ce qui minimise la formation des talus au pied du banc, le broyage 
derrière la face de banc et la formation des cratères au sommet du banc (39). En géologie, on a observé que, lorsque des 
contraintes tectoniques horizontales élevées existent, l'éclatement des gros blocs est facile dans la direction parallèle à la 
direction de la contrainte naturelle principale majeure, mais difficile rormalement à cette direction. (40). 

On sait que la vitesse du son dans une masse rocheuse dépend de la densité des diaclases et du module de déformation de la 
substance rocheuse.' Si les diaclases sont peu nombreuses et si le module de déformation de la substance rocheuse est grand (ce 
qui veut dire que sa résistance est élevée), on peut s'attendre â ce que la vitesse du son soit élevée et qu'une telle masse 
rocheuse se fragmente en gros  Morceaux. Par conséquent, on a fait des expériences pour déterminer si on peut relier la vitesse 
du son, la grosseur des roches brisées et les propriétés des fronts de taille résultants (41, 42). Des travaux dans une mine 
à ciel ouvert ont montré qu'en divisant les vitesses du son mesurées dans les bancs en trois classes, il était possible de prédire 
le type correspondant de fragmentation: Par exemple, roches inférieures à deux pieds (0.61m); quelques morceaux sont plus grenus 
que deux pieds, mais toutes les roches brisées sont enlevées a l'aide d'une benne de six verges cubes (4.59m.). A l'aide de 
telles mesures pratiques des effets structuraux, les mesures courantes de la vitesse pourraient faire partie de la méthode 
d'exploitation afin de prévoir la tormation des blocs de grande dimension et de les éliminer pendant le premier sautage en 
utilisant des trous additionnels, un plus grands poids d'explosir, un forage en surprofondeur plus important et un sautage en 
pochée en surprofondeur plus important. Une telle méthode nous permet de prédire la taille et la dureté des roches qui 
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Fig. 8-22 Simulation des contraintes de la roche causées par 

les charges allongées. 
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Fig. 8-23 Géométrie typique d'un banc. 
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constituent l'alimentation des appareils de comminution. Ainsi, par expérience, l'énergie et le temps nécessaires pour le broyage 
pourraient probablement être reliés aux vitesses du son dans le terrain. 

il serait très avantageux de pouvoir prédire le degré de fragmentation auquel il faut s'attendre pour chaque schéma de tir. 
Cependant, il semble que, dans la plupart des formations, la fragmentation est déterminée en premier lieu par la structure 
géologique, c'est-d-dire que les blocs de roche sont déjà formés et que l'explosion ne fait que les détacher et les projeter 
sur les tas en vrac. Les effets directs de l'explosion tels le broyage local, la fissuration jusqu'au rayon de rupture, le 
cisaillement des blocs quand ils sont poussés en dehors des bancs, les effets des collisions, l'éclatement des blocs dans lesquels 
se trouve un trou de mine et les flexions possibles de la dalle de roche entourée par la rangée des trous de mine qui résultent 
des explosions simultanées (Fig. 8-27a), semblent moins importants. Donc, une augmentation du coefficient de charge n'a pas 
une influence proportionnelle sur le degré de fragmentation parce que l'élément, le bloc de roche, n'est pas influencé. Pour 
diminuer la taille des roches brisées, il est habituellement plus efficace de diminuer l'espacement avec le méme coefficient 
de charge. 

On doit reconnattre que la diminution du coefficient de charge ou merle du cent total du forage et du .  sautage n'est pas 
nécessairement une condition optimum. Le sautage a plusieurs buts: briser le volume maximum de sol, éviter la fragmentation 
secondaire et projeter la roche brisée en tas appropriés. Le problème est complexe A cause du nombre de variables indépendantes 
impliqueés: le coefficient de charge, l'espacement et le diamètre des trous de mine, les roches de recouvrement, la hauteur, 
du banc, les propriétés des explosifs et de la roche. Cependant, une étude sur l'optimisation de la méthode d'exploitation 
devrait aussi traiter la variation du prix du chargement, du transport, du concassage et du broyage avec le degré de 
fragmentation. Par exemple, dans le cas d'une prcpriété, on a trouvé qu'en diminuant l'espacement, le collt du forage a augmenté 
de 30%, le catit des explosifs a diminué de 10% et le coût du concassage a diminué de 20%. La diminution nette est de 10%. 
Cependant, à cause de la taille réduite et plus uniforme des roches brisées, la capacité du concasseur .  est passée de 6300 tonnes 
(6.6 x 10 5  Kg) par jour A 9500 tonnes (8.6 x 10 5  Kg) par jour, ce qui est équivalent A un investissement de capitaux de $2 
millions. En diminuant encore l'espacement, on ne peut réduire les coûts, ce qui veut dire que l'optimum pour ce système était 
atteint (30, 31). 

Le choix d'un schéma de tir est influencé par d'autres facteurs. Par exemple, la hauteur de banc est  essentiellément 
déterminée par la grosseur des pelles qu'on va utiliser c'est-A-dire que la hauteur de banc devrait étre un peu inférieure à 
la portée de la benne. On choisit la pelle après avoir étudié le taux de production prévu et le nombre de fronts de taille 
nécessaire pcur mélanger le minerai. La hauteur de banc influence alors à son tour le choix de la foreuse parce'qu'il est 
avantageux d'utiliser une seule tige au lieu d'être obligé de rallonger les tiges pendant le forage du trou de mine. La taille 
et le type de foreuse déterminent les limites du diamètre des trous de mine. Ces facteurs Majeurs étant déterminées, il nous 
reste à les relier par expérience aux autres variables. Pour une autre propriété, on a tendance à utiliser des valeurs sûres, 
comme par exemple,:1L= 0.5 11, C = B, L 2  = 0.5E, 1 2  = 0.1 H et 8 = 1  a 28. On compare ensuite le coefficient de charge (lb/tonne) 
à celui gui a été utilisé auparavant'dahs des roches d'une dureté semblable. De plus, lorsqu'on dcit prendre des décisions sur 
l'utilisation des retards on peut modifier l'espacement des trous et des rangées de trous. 

on détermine habituellement l'espacement optimum seulement lorsqu'on connait par expérience les conditions réelles. Par 
exemple, un facteur important, qu'on connatt seulement par expérience, est la quantité de roche qui reste intacte au pied entre 
les trous pour un espacement quelconque. En utilisant des retards pour produire des détonations successives, on évite le 
soulèvement de la roche superficielle en une seule plaque continue et on peut ainsi améliorer la fragmentation (et, ainsi, 
modifier l'espacement). Cependant, les avantages de l'interaction des ondes de choc voisines sont éliminés. D'autre part, il 
est probablement intéressant, seulement théoriquement, de faire exploser les charges simultanément dans le but de profiter des 
avantages de l'interaction des ondes parce qu'il est difficile de contrôler avec précision le temps de l'explosion dans les 
travaux courants si on le compare avec le temps de propagation de l'onde de choc d'un trou A un autre, c.-A-d. de l'ordre oc  
1 ms. 

Lorsqu'il faut refaire le schéma de tir, des essais de cratères sont quelquefois utiles. Dans certaines situations, on juge 
que la fragmentation et la projection sont optimums, mais certaines conditions sont changées: par exemple, on utilise un nouvel 
explosif, ou les propriétés de densité et de résistance de la roche sont manifestement différentes dans une nouvelle zone de 
la mine. Dans de tels cas, au lieu de se servir simplement de son intuition, l'ingénieur pourrait utiliser des essais A petite 
échelle sur le terrain pour estimer les changements de hauteur du terrain de recouvrement et l'espacement des trous de mine. 

La figure 8-24 représente la variation du volume de la roche fragmentée ou volume du cratère avec la profondeur 
d'enfouissement d'une charge concentrée. Pour toute combinaison d'explosifs et de roche, on a une telle courbe caractéristique. 
Le volume est maximum pour la profondeur maximum zo d'enfouissement. L'explosif est complètement amorti et ne produit pas des 
cratères à la profondeur critique zo. Les équations suivantes expriment ces relations: 

où W est le poids de la chargé concentrée et Ro et Kc sont des paramètres qui varient avec les propriétés de la roche et de 
l'explosif. On a trouvé que Ko est approximativement égal A 0.5 Kc pour les roches dures et tend vers Kc pour les roches faibles 
et pour le scl.' 

Après avoir fait de nombreuses séries d'essais avec une très grande gamme de charges de différents poids, c.-A-d. de l'ordre 
de 10 lb (4.54 Kg) à 100,000 lb (45000 Kg), on a établi les équations qui permettent de prédire les rayons de rupture pour les 
roches dures et pour les roches tendres (3). Lorsque la profondeur d'enfouissement est égale au rayon de rupture, ces équations 
montrent que Kc a une valeur moyenne len pi. et  en lb) de 3.6 pour les roches dures et de 5.1 pour les roches tendres. 

Pour effectuer une série d'essais de cratères, il faut une surface plane que l'on devra créer si elle n'existe pas. On 
choisit ensuite une charge convenable (par exemple, entre .10 et 200 lb (4.54 - 90.8 Kg); cette charge est déterminée par la 
grosseur de la foreuse parce que la longueur de la charge ne devrait pas être beacoup plus grande que le diamètre (disons un 
rapport inférieur è 3). On obtient des cratères Four différentes profondeurs d'enfouissement. On peut ainsi établir la ccurne 
caractéristique de la figure 8-24. En calculant zo / 8 1 / 3  et zc / W 1 1 3  on détermine ensuite Ro et Re. D'une autre façon, afin 
de réduire le nombre de tirs et le travail de déblayage des cratères, on peut faire exploser quelques charges A des profondeurs 
inférieure et supérieure à la profondeur critique prévue avec laquelle on détermine Kc. 

On effectue deux séries d'essais pour les deux conditions différentes: par exemple, des essais sur le même site avec des 
explosifs différents ou des essais sur des sites différents avec le sème explosif. Comme le terrain de recouvrement et 
l'espacement devraient être proportionnels à zo, on peut adapter le schéma de tir actuel aux nouvelles conditions. D'une autre 
façon, si les essais de cratères doivent être utilisés pour établir le premier schéma de - tir d'essai sur une propriété, on suppose 
que l'épaisseur du terrain de recouvrement est égale approximativement A zo et on peut essayer un espacement de 1.25 zo et le 
modifier si nécessaire après avoir constaté les résultats au pied 	 (Fig. 23b) (27). 

Exemple:  Une série de tests de cratères a montré que, en utilisant des charges d'explosif A de 27 lb. (9.08 Kg), la 
profondeur optimum zo était de 6.5 pi. (1.98m). Dans une autre série de tests où on a utilisé un même poids d'explosif 8, 
la profondeur optimum était 7.5 pi. (2.294. Le terrain de recouvrement utilisé dans le cas d'une charge d'explosif S de 
200 lb (90.8 Kg) a une épaisseur de 13 pi. (3.97m). Déterminer l'épaisseur du terrain de recouvrement lorsqu'on utilise 
une charge d'explosif B de 200 lb. (90.8 Kg). 

BD  / BA = zoB/zoA = KoB/KoA 
. (7.5  /271/a)  / (6.5 / 27 1 /3 ) 

BB = 13 x 7.5/6.5 = 15 pi. (4.58m) 

La résistance de la roche sous la rampe rend difficile la fragmentation et le transport de la roche jusqu'au tas à charger 
au pied du banc. Par conséquent, il faut dans cette zone une plus grande concentration d'explosifs que dans les zones plus 
élevées du banc. On a trouvé que des charges allongées de 0.3 B au-dessus et en-dessous de la rampe sont amplement efficaces 
peur briser la roche au pied du banc. Cependant, l'efficacité des charges plus longues diminue de sorte qu'une charge allcngée 
au-dessus de la rampe de L i  . B équivant à une charge concentrée de 0.6 8w, oû w est le poids d'explosif par longueur d'une 
colonne de charge (18). Par exemple, en calculant l'épaisseur du recouvrement è l'aide des essais de cratères et en supposant 
que E = zo = Ko 81/3, lorsque 1 2  B et L 2  = 0.3 E: 

B = K0 (0.9  5w) 1 / 3  = 0.95 Ko 3/ 2  8 1/2 . 	 Eq. 8-71 

En considérant les effets brisants de la charge allongée loin du pied, il y aura un paradoxe. Comme nous l'avons expliqué 
plus haut, le rayon de rupture est plus grand pour une dispersion cylindrique que pour une dispersion sphérique qui est causée 
par une charge concentrée. Par conséquent, les densités de charge doivent étre plus petites aux niveaux supérieurs de L i  pour 
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avoir les memes effets brisants et la mnme projection des roches, car autrement la projection de la roche sera excessive. on 
est ainsi amené à considérer 1.utilisation d'explosifs moins puissants au sommet et 1.étagement des charges (c.-à-d. intercaler 
dans la charge allongée des matériaux inertes), mais ces changements augmentent les frais d'exploitation. L.utilisation 
d.explosifs de faible puissance vers le sommet L, est justifiée encore par le fait que la face du banc est toujours inclinée. 
ri existe donc beaucoup moins de terrains de recouvrement au sommet qu.au  pied (sauf si on utilise des trous inclinés qui 
permettent de diminuer la quantité totale d'explosif nécessaire parce que la fragmentation au pied devient plus facile et elle 
diuinue ainsi la quantité de roche brisée derriere la face). Le paradoxe n'existera plus lorsque la détermination de la quantité 
appropriée de terrain de recouvrement ou du poids de la charge sera basée sur une analyse détaillée gui tiendra compte du sonéma 
de tir (o. -à-d. point de tir unique ou plusieurs points de tir). Les méthodes de simulation par ordinateur sont probablement 
les seules à pouvoir faire cette analyse. 

L'utilité des essais de cratères est limitée par plusieurs recteurs. S'ils n'existaient pas de diaclases et d'autres 
caractéristiques structurales semblables, Ko varierait inversement avec la résistance. Les expériences ont montré qu'il est 
difficile de relier les propriétés de la formation des cratères dans les roches résistantes à la résistance à la compression 
uniaxiale de la substance rocheuse (22). Les contraintes réfléchies de traction peuvent s'exercer pendant la formation des 
cratéres (15). De plus, comme les caractéristiques structurales de la formation ne varient pas, c.-à-d. restent les mômes 
pendant les essais à l'échelle de formation de cratères et pendant l'exploitation du banc, la théorie des modèles â l'échelle 
ne s'applique pas. De plus, il est difficile de déterminer la courbe d'enfouissement des charges vu la difficulté de déblayer 
les cratères jusqu'à leurs limites réelles par opposition à leurs limites apparentes. Par conséquent, on ne peut déterminer 
zo et zc avec précision. De plus, la variation appropriée de l'épaisseur du terrain de recouvrement et de l'espacement avec 
zo ou zc est indéterminable. Le dégré de fragmentation et la projection particulière nécessaire des roches, ainsi que le nomare 
de rangées qui sont explosées en mnme temps, influencent les rapports B/zo et S/zo. Pour ces raisons, on devrait utiliser les 
essais de cratères seulement pour faire des extrapolations limitées. 

La figure 8-26a représente une rangée unique de trous dans lesquels se produisent des explosions simultanées. Ce schéma 
de tir quelquefois n'est pas valable parce que la ventilation des gaz. de l'explosion peut avoir lieu trop têt et que la plaque 
du front en entier tend à se soulever et A produire ainsi de gros fragments qu.il faut faire sauter par une deuxième explosion. 
Les explosions successives dont les retards varient de 8 ms à 5 sec. semblent améliorer la fragmentation et diminuer la quantité 
de roches brisées et les effets des vibrations sur les structures voisines (Fig. 8-26b). Cependant, dans ce schéma de tir, si 
une explosion ne se produit pas selon le retard prévu, le fil d'allumage d'un trou peut Otre coupé par l'explosion qui se produit 
trop têt dans le trou suivant (ce qui amène à répéter les parcours de détonation). 

On peut utiliser le schéma représenté à la figure 8-26c pour une explosion de plusieurs rangées. On retarde 1.explosicn 
des charges dans les trous aux extrémités des deuxième et troisième rangées pour ntre certain que ces charges explosent sur une 
face libre. Un autre schéma qu'on peut utiliser est le schéma "en V" représenté à la figure 8-26d. Dans ce cas, l'espacement 
devrait être relié à la géométrie du front telle qu'elle existe à l'instant de la détonation les charges dans chaque trou. Par 
exemple, 13, devrait être égal à 13, et ainsi S, est supérieur à S,; S, est déterminé par 13, et S,. Une structure géologique peut 
influencer la rugosité et la quantité de la roche meuble qui est produite par le broyage jusqu'aux fractures qui existent déjà. 
On a développé plusieurs méthodes de sautage au périmètre pour améliorer cette situation. On a commencé à utiliser ces méthodes 
dans les travaux de construction des surfaces critiques, par exemple les parois des canaux d'energie (37). Le premier 
developpement, "le forage en ligne", consistait à creuser une rangée de trous espacés de deux diamètres et à laisser une âme 
de roche égale à un diamètre (Fig. 8-27a). Les trous ne sont pas chargés. La rangée voisine de trous de mine se rompte jusqu'à 
cette ligne, ce qui assure qu'il n'y a pas de la roche brisée au-delà de cette ligne. 

Une modification du forage en ligne est de charger quelques trous afin d'augmenter l'espacement ou d'utiliser des trous 
guides entre les trous de mine orainaires (Fig. 8-27b). La figure 8-28a représente les concentrations de contraintes autour 
d'un trou causées par la pulsation de contrainte issue du trou de mine voisin. Cn voit que les trous guides sont soumis à aes 
contraintes de traction causées par les contraintes des ondes de choc radiales et tangentielles sur la surface du trou dans la 
ligne du front. La fissuration due à ces concentrations de contraintes de traction aide à couper une surface lisse. La riguie 
8-30 donne d'autres détails sur les concentrations de contraintes. 

Une variante de la méthode de sautage au périmètre consiste à utiliser des charges décorylées, c.-à-d. que le diamétie au 
raton d'explosif est inférieur à celui du trou. DanS le cas de ce schéma, la vitesse de détonation de l'explosif non confiné 
peut être inférieure à celle du cas des charges, completément corylées, et de toutes façons, la dilatation des gaz d'explosion 
pour remplir le trou diminue considérablement le choc transmis à la roche de sorte que l'éclatement est causé en premier lieu 
par la pression assez élevée des gaz qui restent dans le trou et qui causent des contraintes de traction autour de à la 
circonférence. La traction causée par le trou de mine voisin augmente l'éclatement le long de la ligne des trous (Fig. u-tud). 
A l'aide de cette méthode, appelée sautage à parois-lisse, on a pu produire avec succès des surfaces relativement lisses dans 
plusieurs types d'excavations souterraines et on a aussi diminuer la quantité de roche meuble produite sur les surfaces obtenues. 
A l'aide de cette méthode, on peut augmenter l'espacement des trous de mine du périmètre pour qu'il soit égale à l'épaisseur 
appropriée de terrain de recouvrement. On peut améliorer cette méthode en faisant exploser les charges simultanément et avec 
précision. Cependant, si on considère que l'explosion dure approximativement 0.2 ms., que le temps de propagation entre les 
trous est approximativement de 0.1 ms et que la précision des retards est de l'ordre de 3 ms, il est presque essentiel d'utiliser 
un cordeau détonant à haute vitesse (20,000 pi/sec. (6100 m/sec)) pour faire exploser les charges dans les trous du périmètre 
afin d'obtenir ces profits. 

On modifie cette méthode en utilisant le mémo explosif que celui qui est utilisé dans les trous de mine ordinaires, mais 
en utilisant une série de pièces d'écartement dans les trous du périmètre de sorte que la quantité d'explosif utilisée est 
équivalente à une charge découplée continue. Cependant, les effets locaux du choc dans la roche voisine sont plus grands que 
les effets causés par des charges découplées. 

Le con du forage et du sautage pour un avancement de développement typique, si on utilise la méthode de sautage à paroi-
lisse, peut augmenter d'environ 50% (37). Ces dépenses sont compensées par un écaillage et un soutènement réduits. Dans le 
cas des tunnels dans lesquels on doit installer un revntement en béton d'un diamètre interne donné, les sommes d'argent 
économisées sur le béton seulement sont égales â deux ou trois fois le cont additionnel du forage et du sautdge. Si la quantité 
des stériles déblayés pendant l'avancement de développement diminue, ce qui veut dire qu'une quantité moins grande de roches 
doit Sire transportée à la surface, alors le taux de production de la mine si elle est exploitée à pleine capacité ou le taux 
d'avancement peut étre augmenté (37). 

Dans les mines A ciel ouvert, l'épaisseur du terrain de recouvrement et l'espacement sont beaucoup plus grands que dans les 
mines souterraines parce que les trous sont plus gros. Cependant, les méthodes de sautage à "paroi-lisse" n'ont pas eu un grand 
succès parce que la structure géologique ne dépend pas du schéma de tir (c.-à-d. que l'espacement des diaclases n'est pas plus 
grand dans une mine à ciel ouvert que dans une mine souterraine). Pour obtenir des résultats semblables, il est nécessaire cle 

diminuer la grosseur des trous, l'épaisseur du terrain de recouvrement et l'espacement utilisés dans les mines souterraines, 
mOmME cela se fait parfois pour les coupes des autoroutes. Le coét du forage augmente, mais seulement pour les trous voisins 
des faces formées en dernier lieu et les économies réalisées à cause de la plus grande stabilité peuvent dans certaines cas 
dépasser la dépense additionnelle. 
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Fig. 8-29 Ondes de secousse terrestre causées par un jet d'air. qui'entoure une 

excavation souterraine. 

. 	Une autre méthode de sautage Far trous au périmètre est le °pré-éclatement... .0n 1.utilise souvent dans les mines à ciel 
ouvert. Il consiste à faire exploser les charges dans les trous au périmètre avant celles des trous principaux avec un espacement 
normal ou quelquefois avec un espacement réduit. On utilise quelquefois des trous guides lorsque l'espacement des trous de mine 
au périmètre West pas réduit. Il s'agit ici de créer une surface fractUree'le lOng du périmètre de sorte qu'elle réfléchisse 
1.onde de choc produite par 1.explosion principale et qu'elle minimise ainsi la quantité de roches brisées. 

Les contraintes naturelles tectoniques empechent souvent un uprê-éclatements efficace. La figure 8-28b représente les 
concentrations des contraintes qui existent autour des trous de mine du périmétre et qui sont causées par les conditions de 
contrainte naturelle. On voit que, si la contrainte naturelle Sy normale au perimètre est plue grande que 1/3 de la contrainte 
naturelle Sx dans la direction du périmètre, il n.existera pas de contraintes de traction le long du périmètre dans les conditions 
statiques. En effet, si Sy est beaucoup plus grande que Sx, une concentration élevée de contraintes de compression existera 
en ce point. La figure 8-28a représente les contraintes de traction qui sont produites autour du trou par la pression pe de 
1.explosif et par 1.onde de choc issue du trou de mine voisin. Si les explosions sont simultanées, la contrainte résultante 
A la circonférence du trou le long du périmètre est: SIG = 3 Sy - Sx - pe - sic-r -3 SIG-t, où SIG-r et SIG-t sont les contraintes 
radiales et tangentielles de l'onde de choc. Cette contrainte résultante SIG entralnera la formation et la propagation d'une 
fissure si elle est plus grande que la résistance dynamique de traction de la substance de la roche et si, de plus, elle est 
suffisamment grande pour que, lorsque les gaz se dilatent dans la fissure, la pression réduite correspondante soit assez grenue 
pour allonger la fissure jusqu'à un point situé à la moite de la distance entre les trous du périmètre. 

LES EXCAVATIONS SOUTERRAINES 

Le calcul explicite des excavations souterraines, basé sur l'analyse scientifique des charges, des contraintes et de la 
résistance de la roche, fut l'un des objectifs des mécaniciens des rocnes pendant quelque tempe. Stimulés par les demandes des 
militaires relativement à la construction d'installations capables de résister aux 'chocs et aux effets des explosions, les 
mécaniciens des roches ont presque atteint cet objectif pour ce cas spécialise. 

L'analyse mathématique de la stabilité des excavations souterraines soumises â des charges dynamiques est beauccup plus 
complexe que celle des problèmes normaux où ces excavations sont soumises à des charges statiques. La distribution des 
contraintes autour des excavations engouffrées par une pulsation de choc varie conetamment avec le temps. La réaction de la 
masse rocheuse, c'est-à-dire la déformation et la résistance limite, SOUEI des charges de courte durée peut aussi etre différente 
de celle gui existe sous des charges statiques. D'autre part, en sachant qu'il est difficile (à l'heure actuelle) de déterminer 
les contraintes statiques résiduelles auxquelles les excavations sont soumises les calculs seraient peut-Etre plus faciles si 
on abordait le problème d'un point du vue dynamique. 

A l'heure actuelle, seulement quelques cas typiques ont ete examinés â l'aide d'une théorie à deux dimensions ou, en d'autres 
termes, en utilisant un front d'onde plan (19, 20). La figure 8-29a représente le passage d'un jet d'air au-dessus de la surface 
du terrain. La vitesse U de l'explosion est supérieure aux vitesses sismiques du terrain. Conséquemment, les fronts de choc 
de terrain de 1.onde-P et de l'onde-S seront inclinés derriére le front de l'explosion. L'inclinaison de ces fronts de choc 
peut etre déterminée par 

Eq. 8-72(a) 

Eq.8-72(b) 

En d'autres termes, lorsque le front d'explosion est au point A, un signal de la secousse terrestre commencera à rayonner 
vers l'extérieur (Fig. 8-29a). Lorsque le front d'explosion s'est déplacé du point A au point B, le front de l'onde-P se sera 
déplacé du point A au point C. Ainsi, la longueur des cétés du triangle ABC dépenderont de la vitesse U du jet d'air et de la 
vitesse Cp de l'onde-p. 

La figure 8-29b représente l'enveloppement d'une excavation souterraine par le front d'une secousse terrestre. Dans l'onde-
P, il y aura une contrainte normale de compression gui variera selon une certaine fonction du temps SIC-t et une contrainte de 
traction paralléle au front d'onde qui sera égale à une certaine fraction de la valeur de la contrainte de compression k SIG(t). 

Cens le cas d'une onde-S des contraintes de cisaillement agiront normalement et parallèlement au front d'onde (Fig. 8-29b). 
Ces contraintes de cisaillement peuvent évidemment etre décomposées en contraintes égales de compression et de traction à 45° 
pax rapport aux contraintes de cisaillement. 

On a déjà fait certains travaux qui consistaient a analyser quelques cas de diffraction (Fig. 8-29b) (20). Dans ces études, 
la marche â suivre consistait â considérer une série de matériaux par ordre croissant de complexité de leurs propriétés. Ainsi 
les cas les plus simples ont été d'abord analysés, au prix d'un travail considérable. Puis à mesure que les propriétés 
matérielles complexes de plasticité et de viscosité sont considérées dans les analyses plus idéales on etablit des bases pour 
juger les effets des conditions réelles de la roche. Pour les cas analysés dans cette étude, on a supposé que la vitesse de 
l'onde de l'explosion était constante et, par ailleurs, supérieure aux vitesses sismiques du terrain. On a suppose que les 
pulsations de la secousse terrestre étaient beaucoup plus longues que la largeur de l'excavation souterraine. 

La figure 8-30a représente les contraintes tangentielles en deux points de la surface d'une excavation cylindrique qui 
résultent de l'enveloppement de cette excavation Far 1.ende-P et par l'onde-S issues d'une onde d'explosion à la surface du 
terrain (Fig. 8-29a) (20). Dans ce cas, le rayon de l'excavation est de 17.5 pi. (5.3m) et on suppose que la roche est 
parfaitement élastique avec Cp = 17 300 pi/sec. (5277 m/sec.) et Cs = 10 000 pi/sec. (3050 m/sec.). Le tunnel est à 500 pieds 
(153m) de la surface du terrain. Le jet d'air est produit par une explosion nucléaire de 20 MT â la surface 0 une distance où 
la surpression maximum de l'onde d'explosion est 6 500 lb/po. 2  (44.9 MN/m2). La contrainte radiale maximum de l'onde-P est ae 
6 300 lb/po. 2  (43.5 MN/m2), et la contrainte de cisaillement maximum de l'onde-S est de 3 450 lb/po. 2  (23.8 MN/m 2). Pour cette 
surpression, la vitesse du jet d'air est environ 22 000 pi/sec. (6710 m/sec.). Dans les calculs, cn a supposé que le rapport 
k était .égal â -1/3. Dans le cas d'une explosion de 20 MT, la pression du jet d'air aurait une durée positive d'environ 5.1 
secondes. Il en résulterait pour l'onde-P une pulsation de secousse terrestre d'une longueur d'environ 88 000 pieds (268404. 
Cette longueur eSt évidemment très grande par rapport à l'excavation. 

La figure 8-30a représente les effets au point. L'onde-P produit une contrainte tangentielle maximum de compressionn de 
11 930 lb/po. 2  (82.3 MN/m2 ) au moment 00 le front de la pulsation se trouve à environ 1 1/2 diamètre au-delà du tunnel. fn ce 
point, la contrainte décroit graduellement jusqu'à l'arrivée de 1.cnde-S, moment 00 elle décroît rapidement et devient 
éventuellesent une contrainte de traction égale à environ 2 500 lb/po. 2  (17.3 44N/m 2). 

Au point® on peut s'attendre à ce que les contraintes tangentielles de l'onde-P soient petites (selon la répartition ues 
ccntraintes statiques) (Fig. 8-30a). Cependant, c'est en ce point que les effets combinés des contraintes de compression dues 

s in p 	AC/AB = C p ti(Ut) = -C p/U 

sin a e CJU 
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Fig. 8 -30 Les contraintes tangentielles autour d'une excavation souterraine 

causées par différentes ondes de secousse terrestre (10). 
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Fig. 8-31 Les contraintes de terrain causées par les ondes Rayleigh (20). 
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Fig. 8-32 Les contraintes de terrain d'un champ libre causées 

par différentes ondes de choc (20). 
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Fig. 8-33 Une traction réfléchie causée par une excavation souterraine (19). 

Fig. 8-34 Zones endommagées d'un tunnel déterminées empiriquement (3). 
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dUX ondes-P et aux ondes-S sont maximums. D'aprés le graphique, on voit que la contrainte maximum de compression est d'environ 
9 500 lb/po.. (65.6 MN/m.) et qu'elle est encore inférieure la contrainte maximum produite par l'onde-P au point (:). 

Cette étude analytique, ainsi que plusieurs autres travaux expérimentaux (28), ont montré que, pour des pulsations longues 
par rapport à l'excavation, ces concentrations de contraintes dynamiques maximums peuvent étre prédites avec une précision 
acceptable si on utilise les contraintes tangentielles et radiales maximums de la pulsation de choc dans les équations établies 
pour les champs de contraintes statiques. Ainsi, à l'aide de la théorie de la distribution des contraintes statiques, on peut 
calculer la contrainte maximum de compression au point( 

51G-t = 6 300 ( 3 + (-0.33)) = 16 800 lb/po.  2  (116 118/m2 ) 

Cette valeur est environ 40% plus grande que celle qui a été obtenue (11 930 lb/po.. (82.3 MN/m.)) par l'analyse dynamique parce 
que la contrainte maximum de la pulsation diminue trés rapidement. 

Cn voit à la figure 8-30b la forme de la pulsation de pression dans la boule de feu de l'explosion. On voit que le maximum 
tombe rapidement de 6 500 lb/po.. (44.9 118/m 2 ) à environ 2 500 lb/po. 2  (17.3 MN/m.) (10,20). La pression maximum ne diminue 
pas autant pour les surpréssions plus basses et les calculs effectués à l'aide des facteurs de concentration de contraintes 
statiques s'accorderaient de très prés avec une analyse dynamique (20). 

Dans le cas d'une onde-S qui a une contrainte de cisaillement de 3 450 lb/po.. (22.6 MN/m.), ceci équivaut à une contrainte 
naturelle dont les contraintes principales de 3450 lb/po.. /22.6 M8/m2) de compression et de 3450 lb/po. 2  (22.6 M8/m2 ) de tension 
fcnt un angle de 45 0  avec le front d'onde. Donc, au pointe') d'aprés la théorie des contraintes statiques: 

sIG-t = 3 450 (3 + 1) = 13 800 lb/po.. (95.2 118/m2 ) 

Cette valeur est encore supérieure A 9 500 lb/po.. (65.6 118/m 2 ), valeur qui a été calculée dans l'analyse dynamique. 

En plus des ondes de compression et de cisaillement produites par la charge superficielle, le terrain près de la surface 
subira l'influence des ondes Rayleigh ou ondes-R. La figure 8-31a représente un exemple de la contrainte verticale créée en 
profondeur et sa variation avec le temps. La grandeur réelle de cette contrainte verticale décrott selon la profondeur élevée 
A la puissance 1.5 (20). Cette figure montre qu'immédiatement avant la charge de la surface, une contrainte verticale de traction 
est produite et se transforme en contrainte verticale de compression juste aprés le passage de la charge au point en question. 

L'analyse théorique a, en fait, montré que la contrainte radiale sIG-r est supérieure aux autres composantes de contrainte. 
C'est pourquoi on peut mieux juger l'importance des effets de l'onde-R en examinant les valeurs de cette contrainte. 

La figure 8-31b représente la courbe de la variation de la contrainte SIC-r en fonction du temps à différentes profondeurs 
(20). Dans cet exemple, la pression du jet d'air était causée par Une explosion nucléaire de 20 MT en surface A une distance 
à laquelle la surpression maximum était de 10 000 lb/po.' (69 MN/m.). On suppose que la roche est parfaitement élastique, que 
Cp est égale â 17 000 pi/sec. (51 85 m/sec) et que MU est égal à 0.25. ce graphique montre la diminution rapide de la contrainte 
du terrain due à cette onde à mesure que la profondeur sous la surface augmente. 

La figure 8-32 permet de mesurer les effets comparatifs des trois ondes en représentant les contraintes normales verticales 
et radiales qui sont produites par le jet d'air de la figure 8-31 et gui résultent des trois ondes en un point à une profondeur 
de 100 pi. (30.54. A l'aide de ce graphique, on voit que les contraintes de compression Cu champ libre (terrain qui ne subit 
pas l'effect d'une excavation) issues de l'onde-P sont les plus grandes, mais que les contraintes maximums de traction du champ 
libre issues de l'onde-R pourraient avoir une certaine importance. 

- 
Dans une étude subséquente où l'on a utilisé encore un cas à deux dimensions ou un front d'onde plane se déplaçant 

parallèlement à l'axe du tunnel, les effets temporaires pendant les premières étapes de l'enveloppement de l'excavation ont été 
examinés en plus de détails (19). Les résultats de cette étude montrent qu'une onde de tension se réfléchit du sommet de la 
cavité (Fig. 8-33) en méme temps que s'exercént les ce-araintes que nous avons déjà considérées ci-haut. Cette onde réflécnie 
se propage radialement sans aucune composante de cisaillement (19). La grandeur de cette tension semble significative seulement 
pour des distances inférieures ou égales à environ le demi rayon du tunnel. La présence d'une telle onde réfléchie pourrait 
entralner la création de dartres sérieuses. 

En plus de l'éventualité de ce type de rupture par dartres il y a aussi la possibilité de rupture provoquée par les 
concentrations des contraintes décrites ci-dessus. En d'autres termes, la rupture due à la compression pourrait résulter et 
se continuer pendant le temps durant lequel le niveau de contrainte se maintiendrait au-dessus du niveau de rupture si la 
contrainte maximum de compression. créée par la secousse terrestre A la surface de l'excavation était supérieure . à la résistance 
de la roche en considérant la courte durée d'application de la charge. 

Cependant, pour certaines roches la résistance aux contraintes de courte durée est considérablement supérieure A la résistance 
aux contraintes statiques de méme valeur. De plus, dans la roche réelle, les concentrations théoriques des contraintes se 
produissent rarement (voir chapitre 3). Par conséquent, la comparaison des contraintes théoriques autour d'une excavation à 
la résistance mesurée sur écnantillon en laboratoire est sûre. Mais, étant donné que la résistance de la substance de la rocne, 
mesurée sur des petites échantillons, est généralement beaucoup plus grande celle de la masse rocheuse, la situation est moins 
sûre. 

Des contraintes tangentielles de traction, créées A la surface, peuvent produire des fissures radiales de traction. Il 
existe des données expérimentales qui indiquent que tous ces types de rupture peuvent réellement se produire. 	• 

Four obtenir des informations empiriques en vue de la conception d'installations souterraines de défense, on a effectué une 
vaste série d'essais au cours du programme déjà mentionné ci-dessus dans la section portant sur la formation des cratères (3). 
Après avoir fait détoner des charges au voisinage des tunnels, on a distingué quatre zones de dommage. La zone 1 (Fig. 8-34) 
est définie corme la longueur du tunnel où il y a rupture complète jusqu'au cratère. La zone 2 se caractérise par la 
fragmentation continue qui s'intensifie vers le lieu de l'explosion. Dans cette zone, la roche se rompt sur presque tout le 
périmètre du tunnel. La zone 3 se caractérise par la fragmentation continue de la roche sur une épaisseur relativement uniforme 
A la surface du tunnel la plus rapprochée de .l'explosion. La zone 4 se caractérise par la rupture discontinue de la roche due 
aux secousses qui font tomber lé matériau déjà meuble. 

Far l'étude de ces résultats empiriques, on a établi les limites extérieures de ces zones fonction du rayon Sr de rupture 
( 3 ) : 

R i  = 0.5 Rr 	 Eq. 8-73 

122 = Rr 	 Sq. 8-74 

R, = 1.3 Sr 	 Eq. 8-75 

R. 	2.1 Rr 	 Eq. 8-76 

Exemple: On prévoit qu'une certaine explosion brisera 250 000 tonnes (2.3 x 10. Kg) de minéral dur dans une mine à ciel 
ouvert. La quantité totale d'explosif utilisé eerait 120 000 livres. (54480 Kg). Le schéma de tir prévoit un terrain de 
recouvrement de 21 pieds (8.44, une profondeur jusqu'au centre de la charge de 23 pieds (7.0m), un espacement de 28 pieds 
(8.5m) et une charge de 729 livres (331 Kg) d'explosifs dans chaque trou de 8 po. (20cm) de diamètre. Il y a un tunnel de 
transport incliné de 16 pi. x 16 pi. (4.88m x 4.88m), parallèle à la rangée de trous la plus proche (sur un total de SULA.) 
et à 200 pieds de celle-ci. Evaluer les dommages que le tunnel peut subir. 

De l'équation 8-64, on calcule le rayon de rupture pour une charge dans un trou: 

Rr/W 1 / 3  = 2.5 (23/729 1 /9 0.26 	3.25 

. Sr = 3.25 x 729 1/. . 29.2 pi. (8.914 

De l'équation 8-76, on tire la distance maximum jusqu'à la zone endommagée: 

R4 = 2.1 x 29.2 = 61 pi. (19.1m) 

Si les ondes de choc issues des trous voisins peuvent se combiner dans le cOne de 90 degrés de chaque trou, le nombre 
maximum de trous où les ondes se combinent doit être dans une distance de 200 pi. (61m), c'est-à-dire: 
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N = 200/28 = 7.15, disons 7 trous. 

Si on considère que cette valeur représente le nombre maximum de trous qui peuvent se combiner dans une direction 
horizontale pour produire des effets additifs au lieu d'effets qui s'annulent, on obtient 

144 = 2.1 x 2.5 (23/729 1,3 028) x (7 x 729) 113  = 117 pi. (35.7m) 

Ainsi, il semble improbable que le tunnel soit endommagé. 

D'après la description de la classification des zones, il semble que l'effondrement du tunnel dans la zone se produit lorsque 
les contraintes de compression dans les parois dépassent la résistance de la roche et ont une durée suffisamment longue pour 
que la rupture se propage suffisamment dans les parois pour causer la rupture du toit. 

A la zone 2, il y a aussi rupture de compression, mais la zone de rupture n'est pas assez considérable pour occasionner 
l'effondrement complet du tunnel. Cette zone est aussi probablement influencée par la contrainte réfléchie de traction qui cause 
le dartrage. 

La zcne 3 serble etre la région oh les contraintes de compression ne sont pas assez élevées pour causer une rupture ne 
compression, mais la traction radiale réfléchie et peut-etre aussi la traction tangentielle suffisent pour provoquer la rupture 
du tcit ou de la surface vers le site de l'explosion. 

Dans la zone 4 les contraintes sont probablement insuffisantes pour provoquer une rupture dans un terrain normalement 
compétent. Toute zone faible (un dyke, une roche altérée ou une brèche de faille) peut subir à une distance équivalente A la 
zone 4 les effets associés à la zone 3. 

LE FCRAGE 

Il n'existe pas de théorie sur l'interaction d'une roche et d'une foreuse quoique les analyses scientifiques ont améliorer 
le forage. La simulation par ordinateur, si l'on tient compte des nombreux paramètres significatifs, est peut-étre la métnode 
jui résoudra ce problème. Quatre systèmes pourraient représenter les diverses conditions gui se présentent réellement. Il / 
a deux types de trépan: trépans A percussion et trépans de cisaillement transversale ou trépans à lames (Fig. 8-35) qui peuvent 
agir sur la roche cassante ou la roche plastique: 

Dans le cas des trépans à percussion agissant sur une roche plastique, des expériences ont montré qu'un trépan ouneliorme 
pénètre jusqu'à ce que la pression moyenne de contact sur les faces obliques soit égale à la résistance à la compression uniexiale 
de la roche, gui est différente de la valeur calculée A l'aide de l'équation 1-17 ou de l'équation 1-24(b) (43). Dans le ces 
des trépans à lames, on a trouve qu'en plus du concassage local, la fragmentation ou l'écaillage suit de três près les 
trajectoires de cisaillement qui peuvent etre prédites A l'aide des contraintes principales de l'équation de Boussinesq .c-1n 
(44). D'autres éléments peuvent etre relier à la théorie 

D'autre part, les parties d'une foreuse réagissent essentiellement comme des corps élastiques et, par conséquent, peuvent 
etre mieux étudiées théoriquement (45,46). C'est particulièrement le cas pour une perforatrice à percussion. La figure 8--16 
représente un système de percussion typique composé d'un piston, d'un fleuret en acier, et d'une paroi rocheuse. D'après la 
mécanique des corps rigides, qui ignore la production des ondes élastiques et de la chaleur et la déformation élastique, on scat 
jue la somme des moments de tous les éléments d'un système avant un choc est égale à la somme des moments pendant et après le 
choc: 

Np  vpo + Ms vso =  (Np  + Ms) vi 

Vi = Np vpo + Ms vso 
Np  + Ms 

Eq. d-71 

où Np est la masse du piston, vFo est la vitesse du piston avant le choc, ms est la masse fleuret en acier, vso est la vitesse 
du fleurets en acier, avant le choc et vi est la vitesse commune des deux corps pendant le choc. En mécanique des corps rigides, 
pour tenir compte de la transformation d'une partie de l'énergie du système en formes d'énergie différente de l'énergie cinétique 
du corps rigide, on a établi un coefficient e de restitution des vitesses: 

e = (vsf - vpf) / (vpo - vso) 	 Eq. 8-78 

00 vsf et vpf scnt les vitesses finales des corps après le choc. On voit que, lorsque e  o  1, il n'y a pas de pertes ou de 
transformation d'énergie. 
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Fig  8435 	(a) Un trépan h percussion 
(b) Un trépan â lames  

Fig. 8-36 	Le système de choc d'une foreuse 
è percussion composé d'une piston, 
d'un fleuret et de la roche. 

En combinant cette équation avec l'équation de la conservation de la quantité des mouvement des deux corps, on obtient des 
expressions des vitesses du piston et du fleuret en acier après le choc (sans tenir compte les effets des ondes élastiques). 

vsf - vpf + e (vso - vpo) = 0 

Ms vsf + Mpvpf - (Ms vso + Mpvpo) = 0 

. vpf = Ms (2vso - vpo) + Mmlep0 	 Eq. 8-79 
Ms Np  

Vsf = Ms (2vso - vpo) + Mpvpo  - e (vso - vpo) 	 Eq. 8-80 
Ms +  Np  

Pour 	 Np  = Ms 	vsf = vpc , 	vpf = vso. 

Pour 	 Ms > > Mp 	vsf = vso 	 vpf = 2vso - vpo. 

Pour 	 Np  > > Ms 	vsf = 2vpo - vso , vpf = vpo. 

En tenant compte des ondes élastiques qui sont produites par un choc dans des tiges, on obtient des modifications à cause 
de l'utilisation de la mécanique des corps rigides (46). Seulement la longueur des tiges comprimées par les ondes de contrainte 
pendant le temps du contact est affectée par le choc, c.-d-d. qu'au-delà de ces zones comprimées, il n'y a pas de déformation 
unitaire et de déformation et, on peut dire métaphoriquement que le matériau ne sait pas que le choc a en lieu. Etant donné 
la vitesse C des ondes et le durée t du choc, la longueur de l'onde dans chaque tige est (Ct) et ainsi les masses impliquées 
lors du choc sont Np = CO Ap Ct et ms = RO As Ct. L'équation 8-77 devient: 

vi = Ap/As vpo + vso 	= 	LDEP22._+  vs0 	 Eq. 8-81 
Ap / As + 1 	 bel  
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Fig. 8-37 Les contraintes et les vitesses des particules produites par le choc de deux 
tiges libres d'un même matériau. 	(a) à (e) Tiges d'égale longueur (f) à (m) 
Une tige est une fois et demie plus longue que l'autre, (n) à (w) Une tige est 
une fois et demie plus longue que l'autre et est encastrée dans une paroi rigide 
(voir réf. 45) 
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Fig. 8-38 Les effets d'un contact imparfait entre le piston et le fleuret 
en acier sur l'onde de contrainte transmise (voir réf. 45) 

es  

8 	 V 
Fig. 8-39 L'onde incidente, l'onde réfléchie et la seconde onde incidente 

è l'interface du fleuret en acier et de la roche (46). 

(d) 
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où L = Ap / As 

De l'équation 8-81, on tire le changement de vitesse de du fleuret en acier pendant le choc, 0.-A-d. la  vitesse des particules 
de l'onde: 

val = b(vpo - vso) 	 Eq. 8-82(.) 
b + 1 

De l'équation 8-16(a), on tire la contrainte dans le fleuret en acier pendant le choc: 

..7 81  = pC vo,  
Eq. 8-82(b) 

si b = 1 	Vs , = 0.5 ( 	 0.5 pC (v 0  - v80 ) . 

si b > 5 1 	vet = vpo vso 	ge1 = I:)(yp0 vs» 

c.-A-d. que, pour un gros piston, la contrainte est; au plus seulement deux fois la contrainte pour un piston d'une section égale 
A la section du fleuret en acier. 

Les figures 8-37a à e représentent la séquence résultant du choc de deux tiges de section, d'impédance et de longueur égale. 
On trace les vitesses v des particules au-dessus de l'axe et les contraintes SIG en-dessous de l'axe. Avant le choc, vs est 
nulle et la contrainte dans les deux tiges est nulle. A la figure 8-37b, l'onde de contrainte produite par le choc s'est déplacée 
de la moitié de la longueur des tiges à partir du point de contact. De l'équation 8-81, on tire la vitesse commune de la portion 
des tiges impliquée dans le choc: 

vi 	0.5 (vpo + vso) 

et, de l'équation 8-82, on tire les vitesses et les contraintes des particules des ondes (45): 

vp, = vi - vpo -0.5v po 

. 	vs :  ..vi - vso = 0.5v po 

RO C vpi et SIG-s,= RO C vs &  

Lorsque les ondes atteignent les extrémités des tiges (Fig. 8-37c), elles sont réfléchies de l'extrémité libre comme tension 
selon l'équation 8-18(b). Ces contraintes de traction s'ajoutent algébriquement aux contraintes de compression à la fin des' 
ondes produisant ainsi des contraintes nulles (Fig. 8-37d). La vitesse des particules de l'onde de traction est à gauche dans 
le piston, et si on l'ajoute â la vitesse des particules A la fin de l'onde de compression, on obtient une vitesse nulle. Dans 
le fleuret en acier, la vitesse des particules de l'onde de tension est à droite; elle s'ajoute A la vitesse â la fin de l'onde 
de compression et double ainsi la vitesse des particules. Lorsque les ondes de traction arrivent au point initial de contact 
(Fig. 8-37e), le piston a une contrainte et une vitesse nulle, le fleuret a une contrainte nulle et une vitesse vs 2  = vpo. 

Les figures 8-37f à r représentent un cas semblable ob la longueur du piston est égale à la moitié de celle du fleuret. 
Comme ce qui précède, la vitesse et les contraintes des ondes de compression produites par le choc (Fig. 8-37g) sont (45): 

• Vi = 0.5 (vpo - vso) = 0.5vpo 

vpi = vi - vpo = -0.5vpo 

vsi = vi - vso = 0.5vpo 

SIG-pi = RO C vpi = 01G-si 	' 

(Noter qu.une vitesse négative n'implique pas une contrainte négative parce que la première convention concerne la directicn 
et la seconde fait la distinction entre la compression et la traction). A la figure 8-37j, l•onde réfléchie de traction venant 
de l'extrémité du piston atteint l'interface et, à la figure 8-37k, elle est transmise dans le fleuret en acier et elle annule 
une partie de la fin de l'onde de compression alors qu'en même temps, l'onde réflechie de traction venant de l'extrémité du 
fleuret annule une partie de la contrainte de compression. A la figure 8-371, les deux ondes de traction se sont rencontrées 
au milieu du fleuret et toutes les contraintes sont annulées. A la figure 8-37m, les deux ondes de traction se sont déplacées 
vers les deux extrémités du fleuret et ont produit une tension nette dans la tige et une vitesse nette vers la droite, ce qui 
entraine la séparation de la tige et du piston. Les ondes de traction restent emprisonnées dans le fleuret en acier et continuent 
à osciller ou à produire des vibrations. C'est pourquoi la vitesse finale du fleuret en acier n'est pas égale à la vitesse 
calculée à l'aide d'une analyse d'un corps rigide parce que toute l'énergie n'a pas été utilisée pour causer le rebondissement 
puisqu.une partie de l'énergie reste emprisonnée dans le fleuret sous forme de vibrations (45). 

On analyse un cas semblable aux figure 8-37 n à w, c.-à-d. que Lp 0.5 La. Cependant, le fleuret en acier s.appuisee sur 
une paroi rigide. Avant que la paroi ne soit influencée par le choc,- les vitesses et les contraintes sont les memes que dans 
le cas précédent (Fig. 8-37o et Fig. 8-37p). A la figure 8-37q, 'd'après l'équation 8-18b, l'onde de compression est réfléchie 
comme une onde de compression et s'ajoute ainsi à la fin de l'onde incidente dans le fleuret. En reine temps, l'onde réfléchie 
de traction venant du piston commence A annuler la fin de l'onde de compression dans le fleuret. A la figure 8-37r, l'onde 
réfléchie de compression passe dans la zone ott n'existe pas de contrainte dans le fleuret et produit une contrainte de compression 
nette. /1 y a toujours une réflexion de compression A l'extrémité encastrée et le front d'ondes de traction s.approche de 
l'extrémité encastrée. A la figure 8-375, le front d'ondes de traction a atteint l'extrémité encastrée entrainant une compression 
nette dans le fleuret et une vitesse uniforme des particules vers la droite. A la figure 8-37t, l'onde de traction est réfléchie 
COMME une onde de traction de l'extrémité encastrée et commence Aannuler la contrainte de compression alors que la contrainte 
de compression qui a passé par l'interface dans le piston donne une vitesse aux particules vers la gauche. Aux figures 8-37u 
et 8-37v, le front de l'onde de compression atteint l'extrémité libre du piston et commence â etre réfléchi comme un front d'onde 
de traction, annule la compression de l'onde incidente et augmente la vitesse vers la gauche des particules dans le piston. 
A la figure 8-37w, les fronts d'ondes de traction se rencontrent à l'interface, annulent toutes les contraintes dans les deux 
tiges, et donnent ainsi au piston une vitesse nette vers la gauche égale à la vitesse initiale du choc du piston, ce qui engendre 
la séparation. Les vibrations ne sont pas emprisonnées dans les tiges. 

Comme il est peu probable que le piston et le fleuret subissent un choc sur des surfaces planes exactement parallèles, de 
grandes contraintes locales seront produites et causeront l'écoulement dans certaines points. La figure 8-38 repéresente les 
résultats d'un tel contact imparfait (45). Au lieu d'avoir une onde carrée produite par le choc, on aura une onde qui prend 
un temps fini (de l'ordre de 0.1 ms) pour atteindre son maximum de sorte que, avant que la contrainte moyenne n'atteigne.le 
niveau qui serait calculé dans les exemples précédents, la contrainte de compression commence à etre éliminée par la réflexion 
des ondes aux extrémités. De l'équation 8-82, dans laquelle la section du piston est beaucoup plus grande que celle du fleuret, 
on tire la valeur asymptotique de la contrainte dans l'acier: 

• SIC-al = 0.5 RO C (vpo - vso) 

Lors du choc entre le fleuret et la roche, une onde de contrainte est produite dans le fleuret par le choc du piston et du 
fleuret, ce qu'on peut idéaliser par la figure 8-39a pour des raisons données plus haut. Si le taillant du trépan a une surface 
nulle, la contrainte sur la face de la roche commence par être égale A l'infini, la force résistante est nulle et l'impédance 
équivalente est nulle. Ainsi le rapport n d'impédance pour l'équation 8-18b est égal A l'infini. Donc, l'onde réfléchie dans 
le fleuret commence par etre une onde de traction (46). 

A mesure que le trépan pénètre dans la roche, la surface de contact, la résistance et l'impédance équivalente augmentent. 
Par conséquent 14 retlexion de traction diminue jusqu'à ce que le rapport d'impédance équivalente soit égal A 1 lorsque la 
contrainte réfléchie devient nulle. Si l'impédance équivalente de la roche continue augmenter, l'onde réfléchie dans le fleuret 
devient une onde de compression et la vitesse des particules devient dans la direction qui s'éloigne de la face de la roche. 
Lorsque l'impédance équivalente de la roche est beaucoup plus grande que celle de la tige, les contraintes sIG-r2 et sIG-s2, 
sont transmises dans la roche, sont respectivement égales A 2  SIC-ml et à SIC-si. A cause du rebondissement de la paroi rocheuse, 
représenté par exemple par le trait discontinu de la figure 8-40c, il est possible que SIG-52 scit plus grandes que SIC-si (46). 

La figure 8-39b représente les effets du choc du fleuret avec la roche sur les contraintes dans le fleuret. La valeur absolue 
de la-contrainte maximum de traction ys 2  doit etre plus petite ou égale à la contrainte incidente maximum ou la résistance à 
la compression ys :  selon le temps pendant lequel le rapport d'impédance équivalente croit jusqu'à 1 relativement au temps pendant - 
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lequel SIG-s1 croît jusqu'à son maximum. Comme la vitesse des particules de la partie .en tension" de l'onde réfléchie est vers 
la face de la roche lorsque l'onde atteint le piston, le fleuret s'éloigne du piston. Lorsque la partie "en compression" de 
l'onde atteint l'extrémité du fleuret, elle s'approche du piston et peut entrer dans un second choc (46). 

Si le trépan est dans un cratère sur la paroi de la roche de sorte que la surface totale As est en contact avec la roche, 
alors l'impédance équivalente de la roche est beaucoup plus grande que celle du fleuret et le rapport d'impédance tend vers zéro. 
Ce cas est semblable à celui qui est représenté par les figures 8-37n à w. SIG-s2 est une contrainte de compression et est 
essentiellement égale à 5IG-51; vs2 s'éloigne de la face de la roche et s'approche du piston. La séparation du piston et du 
fleuret ne se produit pas jusqu'A que SIG-s2 soit transmise dans le piston. Pendant que les ondes sont réfléchies à la paroi 
de la roche, la contrainte totale SIC dans le fleuret est égale â la somme de SIC-si et de SIG-s2, ou A 2 SIC-91, qui est une 
valeur critique en ce qui concerne la fatigue de l'acier. 

La pénétration du trépan dans la roche entrains le broyage, l'écaillage et la fissuration radiale par traction de la roche 
(Fig. 8-40a) comme dans la formation radiale par traction de la roche (Fig. 8-40a) comme dans la formation des cratères à l'aide 
des explosifs. Le trépan s'enfoncera jusqu'à ce que la surface de contact réduise suffisamment les contraintes de contact. 
Par conséquent, on s'attend à ce que les courbes force-pénétration représentées à la figure 8-40b dépendent de l'angle ALP du 
taillant du trépan (49). De telles courbes empiriques étant linéaires, elles peuvent être représentées par un coefficient k 
de raideur, c.-à-d. P k DEL. La surface sous la ccurbe P - DEL représente le travail effectué pour briser la roche, travail 
qui doit être égal a l'énergie de l'onde 5IG-s1 et â la perte d'énergie thermique diminué de l'énergie réfléchie dans l'onde 
SIG-52 et transmise â l'onde SIG-r2. 

	

On voit à la figure 8-39b que, pour t = a, vr, 	0, pour t = b, vr, = (vs1 - vs,), pour t 	c, vr, = vs, et pour t a vr, 
= (vs, + vs,). Le déplacement de la paroi rocheuse est donc: 
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Ainsi le fleuret et la roche restent en contact (Fig. 8-405) (46). 

Comme la figure 8-40c l'indique, la pression du trépan sur la roche s'annulle soudainement lorsque des écailles de rocne 
sont créées. Par conséquent, SIG-s2 variera de la même façon plutét que d'obéir à l'idéalisation représentée à la figure 8-33b. 

Le piston reste en contact avec le fleuret (voir Fig. 8-37) alors que le fleuret est raccourci, par l'onde de compression. 
Lorsque la partie "en tension" de SIG-s2 arrive au piston, elle engendre la séparation et est réfléchie dans le fleuret comme 
une onde de compression (Fig. 8-39c). Lorsque la fin de l'onde SIG-s2 de compression arrive, le fleuret se déplace vers le 
piston pendant qu'elle est réflechie comme tension. Puis si le contact est fait, il y aura de la reflexion de compression comme 
l'indique la ligne pointillée a la figure 8-39c. Le second choc projette le piston loin du fleuret de la même façon que le 
fleuret est projeté loin du piston dans le cas représenté â la figure 8-37f. 

La fleuret reste en contact avec la roche après la premier choc. Le second choc causé par la contrainte SIG-s3 de l•onde 
entraîne encore la pénétration par la partie .en compression" de l'onde. SI ys, est inférieur à ys, et si ys, est inférieur 
A ys„ il est probable que la roche ne continuera pas A se briser. La roche sera seulement chargée jusqu'à un niveau de 
contrainte inférieur à celui qui est indiqué à la figure 8-40c par la pénétration causée par le second choc. La roche continuels 
A se briser seulement si ys, est plus grand que y's,. 

Le front d'onde de compression de 51G-s 3  est réfléchi comme compression SIG-s 5  qui amorce le mouvement du fleuret loin de 
la paroi rocheuse après que le maximum ys, est dépassé. Si la traction à la fin de l'onde est réfléchie comme tension parce 
que la séparation n'a pas en lieu et que le rapport d'impédance équivalente est plus petit que 1, le fleuret ne s'éloigne kas 
de la paroi. D'une autre façon, si la traction à la fin de l'onde de 51G-s, est réfléchie comme compression, le fleuret 
continuera à s'éloigner de la paroi. La partie initiale de SIG-s, étant compression elle sera réfléchie à l'extrémité libre 

Ou fleuret (noter que le piston n'est séparé pendant le cycle précédent) comme tension, SIG-s5, qui entraînera que le fleuret 
continuera à s'éloigner de la paroi. Le déplacement du trépan serait donc représenté par les courbes empiriques de la figure 
8-395 (46). 

On voit que la poussée de la machine, une force statique gui tend A garder le fleuret sur la paroi, a pour effet de réduire 
la perte d'énergie lorsque le fleuret se déplace comme un corps dans les espaces formés entre lui et la roche. De plus, en 
éliminant les ondes de traction inéfficaces, on utilise utilement plus d'énergie, ce qui est confirmé par des expériences (40). 

Une grande poussée tend de plus â réduire les vibrations de haute fréquence qui pourraient se produire à cause des écailles de 
roche et du jeu des tiges et qui pourraient entraîner la fatigue de l'acier. 

On peut déterminer la poussée moyenne nécessaire pour pousser le fleuret vers la paroi avant la transmission d'un autre choc 
par le piston en analysant l'impulsion transmise â la machine pendant les différents chocs (46). Cependant, l'analyse est 
compliquée parce qu'il est difficile de calculer la quantité de mouvement qui sera emprisonnée dans le piston de la contrainte 
SIG-s2. Cette quantité de mouvement et la pression des retours d'air permettent au piston de retourner à son point de départ. 
Ce plus, une quantité inconnue d'énergie est perdue pendant le choc entre le piston et le fleuret et sous forme de vibrations 
transversales dans le fleuret, vibrations qui ne peuvent être déterminées qu'empiriquement. En supposant que la poussée doit 
Inverser la quantité de mouvement du fleuret après le choc initial entre le piston et le fleuret pendant la période de temps 
entre les coups du piston, on peut déterminer avec une bonne précision la poussée optimum comme les expériences le confirment 
(46). La poussée supplémentaire nécessitée par une augmentation de la quantité de mouvement du piston qui revient due au cnoc 
du fleuret et du piston causé par la deuxième onde réfléchie est compensée jusqu'A un certain point par les pertes d'énergie 
lors des différent chocs. 

(o) 

Fig. 8-40 Pénétration du fleuret dans la roche. 

On a trouvé qu'on peut déterminer une valeur acceptable de la poussée en supposant que la reflexion de la traction de SIC-
s3 du trépan est comme une reflexion d'une extrémité libre et que la reflexion de compression de SIC-53 est comme une reflexion 
d'une extrémité encastrée de sorte que la contrainte SIG-s4 a deux pulsations de compression de quantité de mouvement loin de 
la paroi; la poussée doit inverser la quantité de mouvement afin que le fleuret retourne à la roche â temps pour le prochain 
choc (46). 

Les courtes empiriques de la figure 8-39d s'accordent três bien avec les déductions obtenues de l'application de la mécanique 
simple présentée ci-dessus (46). Etant donné la période de temps 2Ls/C (c.-A-d. environ 1.6 ms pour Is = 10 pi. (3.054) pendant 
laquelle la roche se brise, il semble que la fréquence des coups pourrait augmenter utilement de l'ordre de grandeur actuel oe 
2000 coups/min., ou une période de 30 ms, jusqu'à 20 000 coups/min. ou une période de 2 ms de sorte que l'intervalle de temps 
entre les périodes de travail serait moins grand. 

"L'Indexing" est une méthode qui consiste à déplacer le trépan de façon que le cratère précédent facilite la formation ries  

écailles de roche. Elle est importante parce qu'elle évite l'action presque inutile d'enfoncer dans la roche le trépan qui a 
déjà pénétré dans la roche et a réduit la contrainte moyenne jusqu'à la capacité portante de la roche. Les trépans à percussion 
pour forage rotary peuvent être utiliser pour faire "l'Indexing" en tournant de 10 à 40 degrés par coup, bien que l'angle 
approprié doit éviter les cratères d'une lame précédente. En considérant la géométrie, on voit que la résistance à l'écaillage 
sera plus grande à la circonférence parce que la distance du cratère précédent est la plus grande. Par conséquent, l'usure au 
trépan sera plus importante à la circonférence. A cet égard, il est important de nettoyer les outils afin de prévenir 
l'amortissement du cnoc. 
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Le travail effectué par l'air comprimé sur le piston est égal à l'énergie cinétique du piston avant qu'il entre en contact 
avec le fleuret. En supposant que la pression d'air sur le piston pour une course entière est constante et qu'il n'existe pas 
de contre-pression, on a 

p Ap s 	0.511p vpo 2  

où p est la pression d'air ou pression nette et s est la course. En essayant de relier le processus de fragmentation A l'énergie 
du piston, on a défini un paramètre Ev comme le travail nécessaire pour briser Un volume unitaire de roche; ce paramètre ne peut 
être constant pour une roche quelconque parce qu'il dépend du degré de fragmentation et d'autres facteurs. On peut dire que 
le travail effectué est égal à (EvV). Cette formule nous permet d'analyser les données empiriques. L'efficacité n du système 
de percussion s'exprime par (48) 

n 	p Ap.  s /(Ev x V) 

0.5Mp vpo2  /(Ev x Ah x R) 	 Eq. 8-83 

où V est le volume de roche brisée, Ah, la surface du trou et R, le taux de pénétration par coup de piston. On peut exprimer 
l'équation 8-83 par rapport à R: 

R = np Ap s/(Ev x Ah) 

R = nf Ap s/(Ev x Ah) 

où f est la fréquence des coups de piston et R', le taux de pénétration par minute ou par unité de temps. L'éfficacité du 
système est influencée par l'énergie perdue (par exemple, dans les ondes élastiques transmises dans la roche, par le 
rebondissement de la roche, en chaleur, en déformation plastique et en vibrations piégées dans le piston et le fleuret). Les 
pertes semblent être constantes dans un système plutet que d'être un pourcentage constant de l'énergie disponible (47). Par 
conséquent, on a un peu raison de déduire que le taux de pénétration augmentera avec une augmentation de p, de Ap/Ah, de s et 
de f et une diminution de Ev (par exemple, par des moyens chimiques?). 
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PRCELEMES 

1. On attache un poids de 10 lb (4.54 Kg) A un ressort qui s'étire de 1 po. (2.54 cm) sous l'action d'un poids de 15 lb. (6.81 
Kg). 
a) Calculer la fréquence naturelle et la période 1 d'oscillation du système. 
b) L'origine du temps et du déplacement est le point ou le poids est attaché au ressort. Calculer les vitesses et les 
accélérations pour les temps 1/4, 7/2, 31/4 et T. 

2. On pose une masse de 1 lb (0.45 Kg) sur une table horizontale et lisse entre deux ressorts, qui nécessitent respectivement 
un poids de 1.5 lb (0.68 Kg) et 1 lb. (0.45 Kg) pour se déplacer de 1 po. (2.54 cm). On déplace la masse de 6 pc. (15.2 
cm) de sa position d'équilibre pour ensuite la relâcher. 
a) Calculer la période de l'oscillation résultante 
b) Calculer la vitesse et l'accélération maximums de la masse. 
c) Calculer la vitesse et l'accélération de la masse lorsqu'elle est à 4 po. (10 cm) de sa position d'équilibre. 

3. On applique une force P = 2 cos t sur le système considéré au problème no. 1 lorsque le poids est stationnaire 
a) Calculer la période T pour le cas des vibrations permanentes. 
b) Calculer le déplacement, la vitesse et l'accélération aux temps 1/4, T/2, 3T/4 et T. 

4. Un appareil sismique a une fréquence naturelle de 14 cycles/sec. 
a) Déterminer par des calculs si l'appareil mesurera le déplacement, la vitesse ou l'accélération lorsque les mouvements 
de terrain ont une bande de fréquence entre 2 et 5 cycles/sec. 
t) Répéter (a) pour une bande de fréquence entre 50 e 200 cycles/sec. 
c) Calculer les rapports des amplitudes de l'instrument aux valeurs maximums des déplacements, des vitesses et des 
accélérations enregistrées en (a) et (b) et calculer leurs variations. 

5. Une roche a une densité de 167 lb/pi. (2670 Kg/m.) et une vitesse d'onde-P et 12000 pi/sec (3660 m/sec). Une onde de choc 
donne aux particules de cette roche une vitesse maximum de 3 pi/sec. (0.91 m/sec) pendant 2 secondes pour un demi-cycle. 
a) Calculer la contrainte radiale maximum de l'onde. 
11 L'onde passe normalement A la limite d'une formation â une autre. La densité de la seconde formation est de 175 iL/pi.. 
(2800 Kg/m.) et la vitesse de l'onde-P est 18 000 pi/sec. (5490 m/sec). Calculer la contrainte radiale maximum de la 
pulsation transmise et sa durée. 
c) Calculer la contrainte radiale maximum de la pulsation réfléchie et sa durée. 

6. Une roche d'une densité de 160 lb/pi.. (2560 Kg/m.) est bi-linéaire de sorte que le module tangent de déformation à l'origine 
est 7 x 10 6  lb/po.. (48300 MN/m.), mais seulement 4 x 10 6  lb/po.. (27600 MN/m.) au-dessus d'une contrainte ne compression 
de 2000 lb/po.. (13.8 MN/m.). Pour une onde de choc plane avec une déformation unitaire de 350 x 10 -6 , calculer la différence 
de temps entre l'arrivée de la première partie de l'onde et l'arrivée de son maximum en un point situé â 3000 pi. (915m) 
de la source de l'onde (MU = 0.3). 

7. A) Tracer le graphe des Hugoniots de pression en fonction du rapport de l'augmentation de la densité à la densité qui résulte 
de l'application d'une pression de choc sur un grès sec. Les observations expérimentales ont montré que la vitesse ues 
particules était 3040 pi/sec. (927 m/sec) lorsque la vitesse du front de choc était 10900 pi/sec. (3320 m/sec) et qu'elle 
était de 6700 pi/sec. (2040 m/sec) lorsque la vitesse du front de choc était 15 600 pi/sec. (4560 m/sec.). La densité 
initiale de la roche est 128 lb/pi.. (2048 Kg/m.). Supposer que la variation de la vitesse des particules avec la vitesse 
de l'onde de choc est linéaire. 
B) Le grès a E = 5 x 10 6  lb/po.. (34500 MN/m.) et MU = 0.15. Tracer sur le grapne de (A) les relations élastiques entre 
les contraintes dans un échantillon sous confinement rigide et le changement de volume. 
C) Rtpéter (A) pour la sème roche lorsqu'elle est saturée. Sa densité totale est 142 lb/pi.. (2270 Kg/m.). Des expériences 
montrent que la vitesse des particules de cette roche est 5660 pi/sec. (1730 m/sec.) lorsque la vitesse des ondes de choc 
est 16700 pi/sec. (5090 m/sec) et qu'elle est 2670 pi/sec. (814 m/sec) lorsque la vitesse des ondes de choc est 13600 k1/sec. 
(4150 m/sec.) 
D) Pour une pression de choc de 100 kb, calculer A l'aide de la courbe obtenue en (A) la vitesse du front de choc, la vitesse 
des particules et la densité pendant l'application de la pression de choc. 

8. Calculer l'accélération, la vitesse, le déplacement et la déformation unitaire radials maximums pronables à 2000 pi (610m), 
et 6000 pi (1830m) d'une explosion complètement confinée de 50 tonnes de TNT. La vitesse de l'onde-P de la roche est 16000 
pi/sec. (4880 m/sec.). 
A) Tracer les spectres de mouvement de terrain sur des graphes triaxiaux et aussi les spectres de réponse des structures 
sur le terrain dans ces distances. 
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B) Déterminer l'accélération de réponse des structures dont les fréquences naturelles sont 5 cycles/sec. et  100 cycles/sec 
dans les deux positions. 

9. Calculer l'accélération, la vitesse, le déplacement et la déformation unitaire radiale maximums probables des installations 
Souterraines à des distances de 2000 pi (610m) et de 6000 pi. (1830m) d'une explosion en surface de 10 MT d'explosifs 
nucléaires. La vitesse de l'onde-P de la roche est 6,000 pi/sec (1830 m/sec.). 
A) Tracer les spectres du mouvement de terrain et de réponse des structures sur un graphe triaxial. 
B) Déterminer le déplacement de réponse des structures dont les fréquences naturelles sont 2 cycles/sec. et  50 cycles/sec. 

10.  Déterminer pour une roche dure le rayon, la profondeur et le volume du cratère, ainsi que le rayon jusqu'à l'extérieur de 
la lèvre et la hauteur de la lèvre dans le cas de l'explosion au problème 9. 

11. A quelle profondeur une explosion nucléaire de 10 MT sera-t-elle complètement confinée dans une roche dure? Nota: Cette 
profondeur est la profondeur critique à laquelle l'explosion ne forme aucun cratère. 

12. On considère un tunnel de 30 pi (9.154 de diamêtre et de 600 pi (183m) de profondeur dans une roche verte peur une 
installation militaire. La roche a les propriétés suivantes: E = 8 x-10 6  lb/po. 2  (55200 MN/m2 ), Cp = 13000 pi/sec. (4000 
m/sec), MU = 0.2, GAM = 194 lb/pi.  3  (3100 Kg/m 3 ), la résistance à la compression uniaxiale égale à 15500 lb/po. 2  (107 MN/m2 ) 
et la résistance A la traction uniaxiale égale à 2100 lb/po. 2  (14.5 MN/m2 ). 
A) Quels dommages le tunnel subirait-il si une tombe atomique de 100 KT frappait le sol directement au-dessus du tunnel et 
pénétrait dans le col jusqu'à une profondeur de 25 pi. (7.6m). (Déterminer la répartition de l'énergie entre l'air et le 
terrain en interpolant les résultats obtenus pour des explosions qui ont eu lieu en des points depuis la surface jusqu'au 
point où l'explosion est entièrement confinée. calculer ensuite la contrainte radiale de l'onde-P et les contraintes 
tangentielles autour du tunnel. Vérifier aussi les rayons RI, RII, RIII et RIV des dommages.) 
E) Calculer le spectre de réponse qu'il faut utiliser pour l'équipment qui sera installé dans le tunnel. 

13. On a trouvé que la détonation de 216 lb (98.1 Kg) d'explosifs (densité égale à 74 lb/pi. 3  (1184 Kg/m 3 ) vitesse de détonation 
égale à 15 300 pi/sec. (4670 m/sec.) placés à une profondeur de 4.8 pi (1.5m) a causé la formation d'un cratère d'un rayon 
de 14.25 pi. (4.35m) dans une roche d'une densité de 165 lb/pi.' (2640 Kg/m 3 ) et d'un Cp de 10 000 pi/sec. (3050 m/sec.). 
Four un explosif d'une densité de 80 lb/pi. 3  (1280 Kg/m 3) et d'une vitesse de détonation de 22 200 pi/sec. (6780 m/sec), 
déterminer le rayon du cratère qui sera formé si on enfouit l'explosif à la méme profondeur. 

14. En utilisant des charges de 5 lb (2.27 Kg) dans une série d'expériences de cratères, on a obtenu les données suivantes en 
ce qui concerne l'enfouissement z et le volume résultant V du cratère: 

_Pl_ 	 m 	 m3  

3.60 	1.10 	 87.6 	2.48 

3.75 	1.14 	 104.0 	2.94 

3.95 	1.20 	 141.0 	3.99 

4.03 	1.23 	 159.2 	4.51 

4.83 	1.47 	 139.9 	3.96 

5.50 	1.68 	 60.7 	1.72 

6.26 	1.91 	 33.6 	0.95 

6.58 	2.01 	 23.1 	0.65 

7.45 	2.27 	 0 	 0 

A) Déterminer les profondeurs optimum et critique pour cette série d'expériences. 
E) Déterminer les profondeurs optimum et critique pour une cnarge de 500 lb. (227 Kg). 
C) Calculer l'épaisseur du terrain de recouvrement et l'espacement des trous de mine si on veut obtenir un banc en utilisant 
500 lb (227 Kg) d'explosifs dans chaque trou. 

15. On fait détoner un explosif nucléaire de 4.5 KT à une profondeur de 930 pi. (284m) dans un tuf dont la densité est 120 lb/pi. 3 
 (1920 Kg/m3 ), la résistance à la compression uniaxiale est 5000 lb/po. 2  (34.5 MN/m2) et la vitesse de l'onde-F est 6000 

pi/sec. (1830 m/sec). L'accès de la chambre oe se produit l'explosion est de 10 pi x 10 pi. (3.05m x 3.05m). 
A) Déterminer la distance sur laquelle le tunnel s'effondre probablement. 
13) Une station de mesure est située dans le tunnel A une distance de 700 pi. (214m) de l'explosion. La fréquence naturelle 
de l'instrument est 50 cycles/sec. avec un niveau de fragilité de 4 g. à cette fréquence. Déterminer si les instruments 
doivent être installés sur des amortisseurs. 

16. Le piston d'un trépan typique à percussion a un poids de 59 lb. (26.8 Kg), une course de 2 po. (5.1 cm), un diamètre de 2 
3/4 po. (7 cm), de sorte que la section est 7.5 fois celle du fleuret et la pression effective sur le piston pendant sa course 
est 40 lb/po. 2  (0.3 MN/m2). Calculer la contrainte maximum dans un fleuret de 10 pi. (3.05m) de long (c = 16 700 pi/sec. (5090 
m/sec.)). 
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APPENDICE A 

SYMBOLES ET ABBREVIATIONS 

(Les symboles de dimension entre parenthèses indiquent la nature mécanique du terme, i.e., L tient lieu pour toute unité 
de longueur, M de masse, F de force, T de temps et D est utilisé si le terme est sans dimension.) 

a(LT-2 ) 	 - 	accélération 

A(L1-2 ) 	 - 	accélération de réponse obtenue d.un spectre de réponse 

b(L ou D) 	• 	 - 	largeur de la fondation, de rexcavation ou du pilier 

b(FL-2 ) 	 - 	bar ou une atmosphère 

B(L) 	 - 	largeur de la fondation, de 1.excavation ou du pilier 

c(C) 	 - 	coefficient d.amortissement 

cc(C) 	 - 	coefficient d.amortissement critique 

cc(L) 	 - 	centre à centre 

cc(L 3 ) 	 - 	centimètre cube 

c(FL-2 ) 	 - 	cohésion 

c' (FL- ') 	 - 	intercepte de cohésion effective exprimée en fonction de la contrainte 
effective 

cm(L) 	 - 	centimètre 

cpn 	 - 	compression 

cps 	 - 	cycles par seconde 

WL. 
Ch(D) 	 - 	coefficient de EI pour le calcul de la flèche d'une poutre causée par 

la flexion pure 

Cp(L1-1 ) 	 - 	vitesse de l'onde P 

WL. 
Cs(D) 	 - 	coefficient de SI pour le calcul de la déflexion d.uns poutre causée par les 

contraintes de cisaillement 

.2s(LT- .) 	 - 	vitesse de l'onde S 

Cv(D) 	 - 	coefficient de variation 

d(C) 	 - 	grosseur des grains 

Jiu(L) 	 - 	diamètre 

dt(L) 	 - 	profondeur de la fissure de traction au sommet d'une pente 

dw(L) 	 - 	profondeur de la table d'eau en-dessous du sommet d'un talus 

Dc(L) 	 - 	profondeur du cratère 

D(L) 	 - 	profondeur de la fondation ou des excavations sous la surface du sol; le 
diamètre; le déplacement relatif de la réponse 

e(C) 	 - 	base de logarithmes naturels (2.71 53...); indice des vides 

- 	équation 

2(FL- .) 	 - 	module de déformation linéaire (module de Young) 

E1(L) 	 - 	élévation 

Ep(FL-2 ) 	 - 	module de déformation de la roche du pilier 

f(D) 	 - 	quelques fois employé pour tan'  (45 + FI/2) 

f(L- .) 	 - 	fréquence 

fn(T-1 ) 	 - 	fréquence naturelle non-amorti 

ir(T-1 ) 	 - 	fréquence résonnante 

Fe (D) 	 - 	coefficient de sécurité 

g(L) 	 - 	l'espace causé par le rétrécissement entre le garnissage de béton et le 
rocher dans un tunnel sous-pression 

g(LT- .) 	 - 	accélération due à la gravité 

gpm(1 3 1- .) 	 - 	gallons par minute 

G(FL-2 ) 	 - 	module de déformation en cisaillement 

- 	gravité spécifique des particules solides 

n(0) 	 - 	hauteur du pilier 

Hc(L) 	 - 	hauteur critique ou hauteur maximale d'un talus pour une inclinaisun donnée 

- 	hauteur ou profondeur; hauteur verticale d'un talus 

ic(D) 	 - 	angle critique de pente avec Pnorizontal 

i(C) 	 - 	anjic de ,,ente avec l'horizontal; gradient hydraulique 

IC(L) 	 - 	dia;e,tf, intérieur 

I' (D) 	 - 	cu,iiicient u'influence pour le calcul du tassement d'une zone uniformeAent 
cl ■aig;, à la surface d'une masse  èlastijue incétinie, limitée par Un plan 

cuei,..,121.c d'influence pour le calcul au tassement d'une zone uniformement 
•  3 la surtace d'une couche élastique au-dessus u'une coacne Incompressible 

Il .(p ) 
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1(1. 6  on ML.) 	 - 	moment d'inertie 

j(FL) 	 - 	force d'infiltration par volume unitaire ou pression d'infiltration par longueur 
unitaire 

J(ML. ou L 6 ) 	 - 	moment d'inertie en coordonnées polaires 

- 	une constante 

k(D) 	 - 	concentration de contraintes; rapport St/So 

(F); kip(F) 	 - 	kip, une force de mille livres 

4(FL- I) 	 - 	constante de ressort 

Kb(FL-2 ) 	 - 	kilobar ou mille atmosphères 

40(F) 	 - 	kilogramme 

x(1,1-1 ) 	 - 	coefficient de perméabilité 

ks(FL- 3 ) 	 - 	module de réaction de terrain de fondation 

- 	une constante 

K(C) 	 - 	coefficient de la poussée des terres 

K(FL-2 ) 	 - 	module de compressibilité 

lb (F) lb (M) 	 - 	livre 

ln a 	 - 	logarithme naturel de a 

log a 	 - 	logarithme de a à base 10 

L(L) 	 - 	une longueur 

MaX 	 - 	 maximum 

m(D) 	 - 	nombre de Poisson 

m(FL) 	 - 	moment dD à un poids unitaire 

m(ML- I ou FL-.T.) 	- 	la masse par unité de longueur 

min 	 - 	minimum 

mm (L) 	 - 	millimètre 

ms(7) 	 - 	milliseconde 

m/s(LT- I) 	 - 	mètres par seconde 

M(M ou FL-T2) 	 - 	la masse 

1F (D) 	 - 	facteur d'amplification 

M(FL) 	 - 	un moment 

M 	 - 	Mega = 10 6  

n(D) 	 - 	rapport d'impédance; compression amenée par la force d'un choc; nombre d'écailles 
de rocne créées par traction réflécnie; porosité; le rapport du module de déformation 
des épontes A celui de la roche du pilier 

N(D) 	 - 	coefficient sans dimension employé dans la formule de la capacité portante 
(N-OAM,  Mc, Mg); aussi employé dans le cas du coefficient ou du facteur de stabilité 
des talus 

N(F) 	 - 	Newton = 0.2248 lb 

Mg) 	 - 	force normale 

OD(L) 	 - 	diamètre extérieur 

P(FL-2 ) 	 - 	pression de contact 

pa(FL- .) 	 - 	poussée active des terres; pression de l'air comprimé au-dessus de la pression 
atmosphérique 

pe(FL-2 ) 	 - 	pression effective sur une surface de rupture a l'intérieur d'un talus 

pi(FL- .) 	 - 	pression à l'intérieur d'un cylindre à paroi épaisse 

po(FL-2 ) 	 - 	pression à l'extérieur d'un cylindre à paroi épaisse 

po (FL- .) 	 - 	palissée des terres au repos 

Pi;(FL - C ) 	 - 	poussée passive des terres 

P(F) 	 - 	une force 

Pd (FL-2 ) 	 - 	une pression de détonation 

Pi(L) 	 - 	pied 

po (L) 	 - 	pouce 

q(L.T- I) 	 - 	taux de décharge 

q(FL-2 ) 	 - 	pression de contact; pression de surcharge au sommet du talus 

qa(FL-2 ) 	 - 	pression de contact admissible 

qf(FL- C) 	 - 	capacité portante ultime 

Q(F) 	 - 	une charge de fondation 

QB(f1,- .) 	 - 	résistànc à la com,,cession uniaxiale d'un échantillon de largeur D 



Qo (FL-2 ) 	 - 	résistance à la compression uniaxiale pour un échantillon de largeur unitaire 

Qu(FL-2 ) 	 - 	résistance à la compression uniaxiale 

r(L) 	 - 	rayon ou distance radiale 

re(L) 	 - 	rayon interne de la zone élastique autour d'un puits 

ri(L) 	 - 	rayon interne d'un cylindre à paroi épaisse 

ro(L) 	 - 	rayon externe d'un cylindre à paroi épaisse 

R(F) 	 - 	une force de réaction 

R(L) 	 - 	rayon ou distance radiale 

Rc(L) 	 - 	rayon du cratère 

RL(L) 	 - 	le rayon jusqu'à l'extérieur de l'orle du cratère 

Rr(L) 	 - 	rayon de rupture 

Rs(L) 	 - 	rayon de la cavité causée par une explosion entièrement confinée 

e, (L) 	 - 	la distance radiale A partir d'une explosion dans laquelle des tunnels s'eliondrent 
complètement 

F4(L) 	 - 	la distance radiale à partir d'une explosion dans laquelle la roche des 
tunnels se fracture de façon continue allant en augmentant vers le lieu de l'explosion 

R3(L) 	 - 	la distance radiale A partir d'une explosion dans laquelle la roche cles tunnels se 
fracture de façon continue et en quantité égale 

R.(L) 	 - 	la distance radiale â partir d'une explosion dans laquelle la roche dos tunnels se 
fracture de façon discontinue 

s(L) 	 - 	espacement 

std 	 - 	standard 

sec(T) 	 - 	seconde 

3(L-3 ) 	 - 	module de section 

Cc (FL-2 ) 	 - 	c/tanFI 

eh (FL- ') 	 - 	contrainte naturelle en direction horizontale 

So(FL-2 ) 	 - 	contrainte naturelle en direction horizontale normale A la veine 

Sr (D) 	 - 	degré de saturation 

St(FL-2 ) 	 - 	contrainte naturelle dans la direction transversale à la zone au cnantier d'abattage 

Sv (FL-2 ) 	 - 	contrainte naturelle dans la direction verticale 

Sc 	 - 	écart quadratique moyen 

Sx(FL-2 ) 	 - 	contrainte naturelle dans la direction-x 

Sy(FL-2 ) 	 - 	contrainte naturelle dans la direction-y 

Sz(IL-2 ) 	 - 	contrainte naturelle dans la direction-z 

t(I) 	 - 	temps 

tc(L) 	 - 	épaisseur du béton ou du coulis d'injection 

td(1) 	 - 	durée d'une pulsation de choc 

tr(1) 	 - 	temps de montée d'une pulsation de choc 

ts(T) 	 - 	épaisseur de l'acier 

tsn 	 - 	traction 

ts(1) 	 - 	le temps requis par une onde de choc produite par une explosion pour se propager 
de là cavité jusqu'à une face libre du terrain et de retourner à la cavité 

r(F) 	 - 	rorce tangentielle 

1(l) 	 - 	la période naturelle de l'oscillation 

Ii (FL-2) - 	résistance dynamique à la traction 

Ir(D) 	 - 	transmissibilité 

Tu (FL- ') 	 - 	résistance statique à la traction uniaxiale 

u(FL -2 ) 	 - 	pression hydrostatique; pression interstitielle 

U(F) 	 - 	poussée d'Archimède 

U(LT- .) 	 - 	vitesse du front de choc 

U(ML 2T-2  ou FL) 	 - 	énergie de déformation 

Uo(ML-1 T-2  ou FL-, ) 	- 	énergie de déformation par unité de volume 

v(LT-1 ) 	 - 	vitesse linéaire 

vm(LT- 1 ) 	 - 	vitesse radiale maximale 

Vc(L) 	 - 	volume du cratère 

V(LT- .) 	 - 	vitesse de réponse obtenue d'un spectre de réponse 

V(L 3 ) 	 - 	volume 

w(E) 	 - 	teneur en eau 
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W (F ou MIT-2 ) 

ViF 

X  (L) 

y (L) 

- charge ou pesanteur 

- poutre d'acier A semelle large 

- déplacement linéaire ou coordonnée dans la direction de l'axe-x 

- déplacement linéaire ou coordonnée dans la direction de l'axe-y 

y(L) 	 - 	distance jusqu'au centre de gravité d'une surface 

z(L) 	 - 	déplacement linéaire ou coordonnée dans la direction de l'axe-z 

zo(L) 	 - 	profondeur critique de l'explosif 

zo(L) 	 - 	profondeur optimale de l'explosif 

c(E), ALP 	 - 	quelques fois utilisé pour (45 + FI/2) 

0( 0), BET 	 -' 	angle ou inclinaison avec la verticale de la résultante des forces ou des contraintes 
sur un plan 

7(D), GAM 	 - 	déformation unitaire de cisaillement 

7(FL-3 ), GAM 	 - 	poids unitaire (densité apparente) 

7d(FL-3 ), GAM-d 	- 	poids unitaire sec (densité sèche) 

7s(FL-3), GAM-s 	- 	poids unitaire de Particules solides 

7w(FL-3), GAM-w 	- 	poids unitaire de l'eau 

7t(FL-3), GAM-t 	- 	poids unitaire total (eau plus particules solides) 

8(L), DEL 	 - 	déformation 

c(E), EPS 	 - 	déformation unitaire linéaire 

C r  (C), EPS-r 	 - 	déformation unitaire linéaire dans la direction radiale 

2 t (C), EPS-t 	 - 	déformation unitaire linéaire dans la direction tangentielle 

ce(C), EPS-tet 	 - 	déformation unitaire linéaire dans la direction tangentielle 

n(FL-2 1), ETA 	 - 	coefficient de viscosité 

(L) LAM 	 - 	longueur d'onde 

1(E), LAI! 	 - 	un paramètre sans dimension qui influe sur la stabilité d'un talus 

pt, MU 	 - 	micro ou un millionième 

g(0), MU 	 - 	le coefficient de Poisson; le coefficient de frottement 

4q(D), MU-y 	 - 	facteur de correction du facteur de stabilité d'un talus, établi en raison de la 
pression de surcharge 

0t(0), MU-t 	 - 	le facteur de correction du facteur de stabilité d'un talus établi en raison 
des fissures de traction 

Pw(D), MU-w 	 - 	le facteur de correction du facteur de stabilité d'un talus établi en raison de la 
nappe d'eau 

v(D), NU 	 - 	le coefficient de Poisson 

"(I), PI 	 - 	3.1416 

p(L), PO 	 - 	le rayon de courbure 

P(ML-3  ou FL-1 T2), RO 	- 	densité de la masse 

o(FL-2 ),  SIC 	 - 	contrainte normale 

‘,.(FL-2 ),  SIC' 	 - 	contrainte normale effective 

2cr(FL- 2 ),  SIC-Cr 	- 	contrainte critique Far rapport A l'instabilité élastique 

rif,qi(FL-2 ),  SIC-t, 	- 	résistance ultime 
SIC-u 

2i(FL-2 ), SIG-i 	- 	contrainte incidente 

er(FL- 2 ), SIG-r 	- 	contrainte radiale; contrainte réfléchie 

20 (FL-2), SIG-tet 	- 	contrainte tangentielle ' 

et(F1-2 ),  SIC-t 	- 	contrainte tangentielle; contrainte transmise 

2o(FL- 2 ), SIG-o 	- 	contrainte radiale maximale lors d'une secousse 

SIG-YP 	- 	limite élastique ou oint d'écoulement 

oi(FL-2 ), SIG-1 	- 	contrainte principale majeure 

,',(FL-2 ), SIG-2 	- 	contrainte principale intermédiaire 

,,,,(FL-2 ), SIG-3 

4) (E), FI 	 - 	angle de la résistance au cisaillement ou frottement 

FI. 	 - 	angle effectif de la résistance au cisaillement ou frottement en fonction de la 
contrainte effective 

w(I-1 ), OME 

T(FL-2 ), TAU 

Tf(IL-2 ), TAU-f 

fréquence angulaire 

- contrainte de cisaillement 

résistance au cisaillement 



Anisotropique: 

Anticlinal: 

Argile de frotte-
ment, salbande: 

Arrière-taille: 

Avancement  à  pleine 
section: 

"Breastippf: 

Brèche de faille: 

B- 1 

APPENDICE B 

LEXIQUE 

(Les symboles de dimension entre parenthèses indiquent la nature mécanique du terme, "L" tient lieu pour toute unité de 
longueur, "M" de masse, "F" de force, "T" de temps, et "D" est utilisé si le terme est sans dimension). 

apattage: 	 Le cassage et l'enlèvement du minerai dans une mine (4).* 

Abattage  par chambre 

remblayée: 	 La coupe d'une série de tranches à partir du bas d'un bloc jusqu'au haut avec 
le remblayage des zones excavées par de la roche stérile. 

_4gousI1911: 	 Qui appartient au son habituellement utilisé pour la vitesse du son, c'est-à-dire, 
la vitesse du son ou l'onde de contrainte dans une roche ou un autre matériau. 

Action de voète: 	Le transfert de contrainte d.une portion en écoulement d'une masse rocheuse à une 
portion adjacente de la masse plus rigide ou confinée. 

Adsorber: 	 Condenser et contenir un gaz ou un liquide sur la surface dun solide. 

Affaissement: 	 La rupture du terrain au-dessus de travaux miniers à la suite de 1.en1èvement 
de minerai (oil d'un autre terrain) par des opérations souterraines. 

Amplitude: 	 La valeur maximum d'une quantité oscillante. 

Angle de frottement 

externe: 	 L'angle maximal d'obliquité entre la contrainte normale et la contrainte résultante agissant 
DEL (Degrés) 	entre une roche et la surface d'un autre matériau. 

Angle de frottement 

interne: 	 L'angle maximal d'obliquité entre la contrainte normale et la contrainte résultante 
FI (Degrés) 	 agissant sur une surface à l'intérieur d'un sol ou d'une roche. 

Angle d'obliquité: 	L'angle entre la direction de la contrainte résultante ou la force résultante 
(Degrés) 	 agissant sur un plan donné et la normale A ce plan (1). 

Angle de repos: 	L'angle avec un plan horizontal, auquel un matériau meuble demeurera sur une base 
horizontale sans glisser (1), (2). 

Anisotropie: 	 Etat d'avoir différentes propriétés dans différentes directions: par exemple, 
l'état des couches géologiques de transmettre des ondes de son avec des vitesses 
différentes dans les directions verticale et horizontale (4). En mécanique, on 
réfère particulièrement A l'état d'un matériau ayant différents modules de déformation 
dans différentes directions. Le terme est souvent utilisé pour signifier avoir une 
orientation définie des propriétés mécaniques et dans la texture (7). 

Propriétés variant selon différentes directions. 

Un pli dans une couche de roche plongeant dans des directions opposées d'un sommet 
ou d'un axe (4). 

Une couche de matière molle, le long des épontes d'une faille ou d'une veine. 

Ce qui n'a pas de valeur réelle, comme la roche stérile dans une mine, ou les 
déchets du traitement du minerai et les fonderies (2). 

Une méthode de fonçage de tunnel et de galerie suivant laquelle la surface entière du 
front de taille est sautée à chaque volée (7). 

L'action de soutenir ou renfcrcir le front d'une faille en activité grade à un coffrage. 

La brèche qui est fréquemment trouvée dans une zone de cisaillement plus spécialement dans 
le cas de failles de chevauchement. 

Bris hors-prefll: 	La roche excavée dans les travaux de tunnel au-delà du profil payé ou du périmètre 
requis par le contrat ou pax l'usage du tunnel. 

Une charpente ayant pour but de soutenir le terrain autour d'un puits, d'un tunnel ou d'une 
excavation quelconque (2). 

Cadre de  bois: 	 Un cadre de bois composé d'une poutre inférieure, d'une poutre supérieure et de deux poteaux. 
Ces membres se coupent en angles solides de 90 0 . Ils sont ainsi charpentés pour 
former aux intersections un joint de compression et se joignent à trois autres cadres 
similaires (2). 

Camouflet: 	 La cavité souterraine produite par un explosif entièrement confiné. 

Canal d'amenée: 	Un conduit fermé, un tube, un tuyau, ou un tunnel pour acheminer l'eau à une station 
génératrice d'énergie (2). 

Caractéristique 
structurale: 	En géologie, une caractéristique qui représente une discontinuité des propriétés 

mécaniques, tel qu'une diaclase, une faille, ou un plan de stratification. 

Capacité_portante 
limite: 
qu, qf  (FL-2) 

La charge moyenne par unité de surface requise pour produire la rupture d'une masse 
de roche supportante. 

Cercle cri:ligue: 	La surface de glissement peur laquelle le coefficient de sécurité est un minimum 
(surface 	 supposé dans une analyse de talus dans un terrain faible ad les contraintes 
critique) 	 moyennes peuvent être utilisées (1). 

Cercle de Bohr: 	Une représentation graphique des contraintes agissant sur les divers plans en un point 
donné (1). 

Chambre: 	 Un grand chantier dans une mine plane, correspondant au chantier d'abattage d'une veine 
abrupte (2). 

Champ de contrainte: 	Voir contrainte. 

Chantier d'abattage: 	Une caverne, une chambre desquelles un minerai a été extrait (3). 

*Les nombres entre parenthèses renvoient aux références indiquées à la fin de cet appendice. 



Cnarge d.eau: 
(pression 
d'eau) (L) 

Charge  de pression: 

Cipéligue: 

Coefficient de 
frottement interne: 

Coefficient de la 
poussée du 
terrain: K(D): 

Coefficient de 
sécurité: 

Coefficient de 
stabilité: 
(Nombre de 
stabilité) 
N(D): 

Coefficient de 
variation: 

Coefficient de 
viscosité: 
ETA (FTL-2): 

Cohésion: (FL-2): 

Contrainte de 
cisaillement: 

Contrainte de 
cisaillement 
octahèdrale: 

contrainte plane: 

Contraintes 

Contrainte radiale: 
SIG-r(D): 

Contrainte 
résiduelle: 

B-2 

Coefficient de la 
réaction de terrain 
de fondation: 
km (FL-3): 

Coefficient de 
perméabilité: 
k(LT-1 ): 

D•élévation - charge due A l'élévation au-dessus d'un point de référence. De pression - charge 
due à une pression. De vitesse . - charge deh une vitesse et égale à 
V2/2g. 

Equivalent à la hauteur d'une colonne d'eau qui peut être supportée par la pression. 

Physique du mouvement (4). 

La tangente de l'angle de frottement interne (1). 

Le rapport des contraintes principales en Un point d'une masse granulaire. (Active) Na. 
Actif: Le rapport minimum de: (1) la contrainte principale mineure A (2) la contrainte 
principale majeure. Ceci est applicable lé oh la masse granulaire a subi une 
déformation suffisante pour développer la valeur limite inférieure de la contrainte principale 
mineure. (At Rest) Ko. Au repos: Le rapport de (1) à (2). Ceci est applicable là oh la masse 
granulaire est dans son état naturel sans qu'on ait eu de déformation supplémentaire. 
(Passive) Kp. Passif: Le rapport maximum de: (2) à (1). Ceci est applicable là oh la masse 
granulaire a subi une compression suffisante pour développer la valeur limite supérieure de 
la contrainte principale majeure (1). 

Le rapport de (1) une charge par unité de surface (2) A l'affaissement correspondant 
de la surface (1). 

Le débit d'eau sous des conditions d'écoulement laminaire à travers une section de 
surface unitaire d'un milieu poreux sous un gradient hydraulique unitaire et des 
conditions types de température (habituellement 20 0C) (1). 

Le rapport de la contrainte ultime de rupture ou d'écoulement à la contrainte appliquée. 

Un nombre pur qui est utilisé dans l'analyse de la stabilité des talus et est défini par 
les équations suivantes: N = He GAM-e/c, oh Ho = la hauteur critique du banc incliné, 
SAN-e = poids effectif unitaire du sol et c = cohésion du sol (1). Ce coefficient varie 
avec l'angle de frottement interne, le niveau de la nappe d'eau, l'angle de pente, 
la surcharge sur le sommet, et la profondeur des fissures de traction. 

Le rapport, exprimé en pourcentage, de l'écart quadratique moyen à la moyenne arithmétique. 

La force de cisaillement par surface unitaire requise pour maintenir une différence 
unitaire de vitesse entre deux couches parallèles de fluide séparées d'une distance 
unitaire (1). 

La partie de la résistance au cisaillement s, indiqué par le terme c, dans l'équation 

de Coulomb S = c + SIG tan FI où BIG est la contrainte normale sur la surface de rupture 
naissante et FI est l'angle de frottement interne; "c" A la nature d'une force de 
liaison intergranulaire. 

Voir incompétent. 

k(D): Le rapport de la contrainte en un point quelconque à la contrainte appliquée ou à la 
contrainte principale naturelle (3). 

Compétent: 

Concentration de 
contrainte: 

Consolidé: 

Contrainte: (FL-2 ) 

En géologie, ayant été comprimé en une roche dure. En mécanique des sols, ayant été amené 
simplement en équilibre avec les forces appliquées causant une diminution du volume (7). 

La force par unité de surface, lorsque la surface tend vers zéro, agissant dans un corps. 
Contrainte biaxiale: L'état de contrainte dans lequel la contrainte principale intermédiaire, 
ou la contrainte principale mineure, est égale A zéro. Contrainte effective, Pression 
effective, Pression intergranulaire, SIG (FL -2): La force normale moyenne par unité de 
surface transmise de grain à grain dans une masse granulaire. C'est la contrainte qui 
est effective dans la mobilisation du frottement interne. Contrainte naturelle: La 
contrainte existant dans une masse rocheuse intouchée par des travaux d'hommes. 
Contraintes résiduelle: Contrainte qui existe dans une formation à cause de forces 
appliquées ou de déformations antérieures. Contrainte triaxiale: Un état de contrainte 
oh les trois contraintes principales ont des valeurs finies, ou simplement un état de 
contraintes tridimentionelles. Contrainte neutre, Pression d'eau interstitielle, u, 
(FL- 2 ): Contrainte transmise à travers l'eau des pores (eau remplissant les vides de la 
masse). Contrainte normale, (FL-2): La composante de contrainte normale A un plan donné. 
Contrainte principale, SIC-1, SIC-2, SIC-3, (PL -2): Contraintes agissant normalement à 
trois plans mutuellement perpendiculaires se coupant en un point dans le corps, sur 
lesquels les contraintes de cisaillement sont nulles. Contrainte principale majeure, 
SIC-1 (FI-2): La plus grande contrainte (en tenant compte du signe). Contrainte 
principale mineure, SIC-3 (FL -2 ): La plus petit contrainte principale (en tenant compte 
du signe). Contrainte principale intermédiaire, SIC-2 (FL-2 ): La contrainte principale 
dont la valeur n'est ni la plus petite ni la plus grande (en tenant compte du signe) 
des trois. Contrainte de cisaillement, Contrainte tangentielle, TAU (FL-2 ): La 
composante de contrainte tangente à un plan donné. Contrainte totale SIC (FL-2): 
La force totale par unité de surface agissant à l'intérieur d'une masse granulaire. 
C'est la somme des contraintes effectives et neutres (1). 

Voir contrainte. 

La contrainte qui peut être utilisée pour critère de résistance d'après la théorie 
de l'énergie maximum de distorsion. Le plan octahédral est à angles égaux aux trois plans 
principaux, et la composante normale de la contrainte est égale à la moyenne des trois 
contraintes principales. 

Le cas d'un corps oh les forces qui sont appliquées sont toutes dans un seul plan, 
comme ce serait le cas avec des forces appliquées aux bords d'une plaque et dans le 
plan de la plaque. 

Voir contrainte. 

Contrainte normale à la tangente au périmètre dune  excavation quelconque (3). 

Voir contrainte. 



Durée dune  pulsa= 
tion de choc: 
td (T): 
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Contrainte 
tangentielle: 
SIG-t, SIG-tet 
(FL- a): 

Contrainte triaxiale: 

Contrainte 
uniaxiale: 

Convergence: 
(serrement) 

Couche: 

Coup de toit, de 
charge,  de 
terrain: 

Couronne: 

Crête: 

culée: 	(f) 

gliMf1Mf: 

Cycle d.une 
vibration: (D): 

Décollement en 
plaques: 

Déformation: (L): 

Déformation  plane: 

Déformation 
unitaire: 
E(0): 

Déflexion: (L) 

Degrés de liberté: 
(D): 

Densité: (Densité 
de masse): 
(30) (ML- .) 

Déplacement: 

Diaclase: 

Différence de 
contrainte: 

Dimension d'argile: 

Direction: 

Distribution normale,  
standard, courbe 
normale, gaus-
sienne: 

Contrainte parallèle à la tangente a la périphérie d'une excavation quelconque (3). 

Voir contrainte. 

Un état de contrainte où les contraintes principales mineures et intermédiaires sont 
nulles. 

Le mouvement relatif vers l'intérieur du mur et du toit dune faille ou deux surfaces 
opposées dans une excavation souterraine. 

Tout lit ou toute strate de roche séparée de la strate adjacente par un plan de faiblesse (3). 

La rupture violente de la roche sur une échelle assez grande pour mettre en danger 
Poutillage et le personnel. 

Un autre terme pour le toit d.un tunnel (7). 

1. Le sommet dune pente ou le faite de toute éminence. 2. Le point le plus élevé d.un 
anticlinal. 3. La ligne qui rejoint les points les plus élevés dune méme couche dans un 
nombre indéfini de coupes transversales d.un plis (4). 

Lors de la construction d.un barrage, les culées sont ou les pentes inclinées de la vallée sur 
le site du barrage ou cette partie du barrage qui est adjacente aux versants de la 
vallée (7). Dans un sens plus général, culée peut signifier la zone d.appui d'une vollte, 
dune poutre ou d'un pont. Elle peut signifier encore la zone de concentration de 
contraintes du sol produite par une ouverture ou une zone de terrain plus plastique. 

Un revétement de bois ou de métal pour un puits; plus spécialement un revêtement de puits 
imperméable à 1.eau consistant en une série de cylindres de fonte boulonnés ensemble, 
utilisé pour foncer 3 travers des strates contenant de l'eau (2). 

Une répétition de mouvement oscillatoire. 

Le développement et l'effrondement de minces fragments de roche des parois des excavations 
souterraines. 

Le changement d'une dimension linéaire d.un corps ou le mouvement absolu d'un point sur un 
corps. 

Le cas d•un corps qui peut Atre considéré comme long avec des extrémités fixes entre 
de douces emprises rigides de sorte que la déformation et la déformation unitaire dans la 
longue direction est zéro et les forces appliquées au corps sont toutes perpendiculaires à 
la longue direction et ne varient pas le long du corps. 

Déformation par unité de longueur initiale. Déformation unitaire normale est la déformation 
par unité de longueur dans la direction de la déformation. Déformation unitaire de cisaillement  
est la déformation par unité de longueur 3 angle droit avec la déformation ou plus communément le 
changement relatif dans 1.angle définissant les cétés d.un élément infinitésimal. 

Le mouvement d.un point sur un corps. 

Egalent au nombre de variables nécessaire Four décrire le mouvement d.un système. 

Masse par unité de volume. 

La distance en ligne droite entre deux points ou positions. 

1. En géologie, une fente ou une fissure plane ou doucement courbée qui est d'un 
ensemble de fissures approximativement paralléles séparées de quelques pouces 5 plusieurs 
pieds (2). Des diaclases apparaissent dans 5 peu près toutes les sortes de roches et 
généralement en deux ensembles ou plus qui divisent les roches en des blocs polyhédres (3). 

La différence algébrique entre les contraintes principales maximum et minimum (4). 

Cette portion d'une masse granulaire dont la dimension des particules est plus petite que 0.002 mm 
(0.005 dans certains cas) (1). 

La direction ou le relévement dune ligne horizontale dans le plan d'un affleurement, dune 
diaclase, d•une faille, d'un plan de clivage, ou &autres plans structuraux. 

La distribution de données numériques, x, autour dune valeur moyenne A, qui suit l'équation 
de Gauss: 

Ductile, ductilité: 

où "y 4  est la fréquence d'apparition et SD, 1.écart quadratique moyen des données. 

1. Capable d'étre étiré à travers 1.ouverture d•une filière (sans se briser) et avec une 
réduction de section transverale. 2. En minéralogie, capable de déformation, spécialement 
d'étirement, sans se briser, dit de plusieurs métaux A 1.état natif et occasionnellement dit 
de certains tellures et sulfures. 3. Se rapportant 5 une substance qui subit une déformation 
plastique facilement (4). 

Le temps requis par la pulsation (généralement l'accélération d'une particule) pour s'élever 
partir de quelque fraction arbitraire de 1.amplitude maximum et décroItre à. cette valeur. 

Comme utilisée pour les rocnes en torage et en sertissage de taillant, c.est 1.hanileté relative 
d'un minéral 3 égratigner un autre minéral (5). 
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Dynamomètre: 

Eau adsorbée: 

Eboulement: 

Ecart -contrainte: 

Ecart de contrainte: 

Eeat , mmyen: -MU 

Ecart quadratique 

moyen:  SD 

Echelle  de dureté: 

Echelle de Mohr: 

Ecoulement: 

Ecoulement  visqueux: 

Eeran protecteur: 

Effet de Poisson: 

àlasticité: 

Elément  structural: 

Ellipse de 
contrainte: 

Ellipsoïde de 
contrainte: 

Energie: 
(ML. T- . ou FL): 

Energie  de 
déformation: 

Energie résiduelle 
de déformation: 

Entrée: 

Enveloppe de Mohr,  
_de IMat/Lrf.: 
(ligne de rupture) 

2:paisseur: 

Eponte: 

Essai de contrainte 
contrôlée: 

Essai de défor- 
:nation contrôlée: 

Etat_élastique 
d.équilibre: 

Excavations 
multiples: 

Un instrument servant à mesurer une force. 

Eau qui, contenue par des forces physicochimiques, a des propriétés qui diffèrent 
essentiellement de celles de l'eau absorbée ou de l'eau combinée chimiquement. 

La tombée relativement libre d'un fragment de n'importe quelle dimension de rocne détaché d'une 
falaise, d'une pente abrupte, ou d'une excavation souterraine (4). 

Terme dérivé de "l'écart de contrainte° employé en mécanique des sols pour indiquer la 
différence entre les contraintes principales majeures et mineures. 

La différence à ce point entre la contrainte normale et la contrainte normale moyenne. 

La somme des différences absolues entre la moyenne arithmétique, 'A., et un nombre de 
valeurs dune quantité, .x., divisée par le nombre n. C'est une mesure de la 
dispersion du nombre de valeurs autour de la moyenne, c'est-à-dire 

La racine carrée du quotient de la somme des carrés de la différence entre la moyenne 
arithmétique A, et un nombre de valeurs de la quantité x divisée par le nombre n. 
C'est une mesure de la dispersion du nombre de valeurs autour de la moyenne, c'est-à-dire 

Voir échelle de Mohr. 

Des unités quantitatives arbitraires par lesquelles la dureté d'un minéral est déterminée. 
Les unités de dureté sont exprimées par des nombres de 1 a 10, chacun étant représenté 
par un minéral qui peut égratigner tout autre minéral ayant un nombre plus bas; ainsi, les 
minéraux s'échellonnent à partir du plus tendre, comme suit: talc (1) s'échelonnant en dureté 
au gyspe, (2), calcite (3), fluorure (4), apatite (5), orthose (6), quartz (7), topaze (8), 
corindon (9), jusqu'au plus dur, le diamant, avec le plus haut nombre (10) (5). 

1. Ce qui s'écoule ou résulte de l'écoulement; une masse de matière en mouvement ou qui a 
été mise en mouvement en une coulée, comme en écoulement de lave (2). 2. Déformation 
continuelle A contrainte constante, les relations de contrainte étant gouvernées par 
la résistance ou les paramètres de plasticité de la roche; la déformation interne est une 
partie nécessaire de 1.écoulement. 

Voir viscosité et fluage. 

Dans les travaux d.exploitation ou de tunnel, une charpente, une cache généralement d.acier 
protégeant les travailleurs, poussé vers 1.avant A mesure que le travail avance (2). 

Un terme quelques fois utilisé pour décrire la déformation latérale résultant dune 
contrainte longitudinale. 

La propriété ou la qualité d.etre élastique. Un corps élastique retourne A sa 
forme ou à sa condition originelle après que la force provoquant le déplacement est 
retirée (4). 

En génie civil, une unité dune structure telle qu'une poutre, colonne, entretoise Ou 
fondation, qui est désignée soit pour supporter des charges, soit pour transmettre les 
charges aux autres unités et enfin, au terrain de fondation. 

Dans 1.analyse bi-dimensionnelle, 1.ellipse dont les demi-axes sont les contraintes 
principales majeure et mineure. 

L'ellipsoïde dont les demi-axes sont les contraintes principales (4). 

L'habileté de faire du travail, lorsque due A un mouvement, on 1.appelle 1.énergie cinétique; 
lorsque due 0 la position ou A 1.état, on 1.appelle 1.0nergie potentielle. 

L.énergie emmagasinée dans un corps â la suite de la déformation unitaire et de la contrainte 
existant dans le corps.  C'est une forme d.énergie potentielle qui est théoriquement 
disponible pour faire du travail à la relache de la contrainte. 

L'énergie dans une roche résultant de déformation et de contrainte existant présentement et 
dues A des forces ou à des déformations appliquées auparavant. 

Un passage souterrain utilisé pour le roulage ou pour la ventilation, ou comme un passage 
d.homme (2). 

L'enveloppe d'une série de cercles de Mohr représentant les conditions de contraintes A 
la rupture pour un matériau donné. D'après 1.hypothése de rupture de Mohr, une enveloppe 
de rupture est le lieu des points dont les coordonnées représentent les combinaisons 
des contraintes normale et de cisaillement qui produiront la rupture d'un matériau donné (1). 

La distance à angle droit entre le toit et le chevet (mur). 

Voir paroi. 

Un essai par lequel la contrainte A laquelle est soumise un échantillon, est appliquée selon 
un taux contrô/é (1). 

Un essai par lequel la charge est appliquée de façon qu.il en résulte un taux contrôlé 
de déformation unitaire (1). 

Etat de la contrainte A 1.intérieur d'une masse lorsque la résistance interne n'est pas 
complètement mobilisée et la déformation totallement récupérable. 

Toutes séries d'excavations souterraines séparées par des piliers de séparation ou 
jointes A des intervales répétées pour former un système de chambres et de piliers (3). 

Excavation 



souterraine,  
souterrain: 

Exploitation par 
blocs foudroyés: 
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Force: 	(F): 
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Force massique: (F): 

Formation: 

Foudroyage: 

Fré911fn.P.9. • 
naturelle: 
fn (T- .) 

Fonction: 

B-5 

Excavations naturelles ou faites par 1.homme en-dessous de la surface de la terre (3). 

Une méthode d.exploitation du minerai qui procède du haut vers le bas par couches 
sucessives d'une épaisseur plus grande que 1.épaisseur caractéristique des tranches dans 
la méthode d'exploitation en tranches foudroyées. Chaque bloc est sous-cavé sur la plus 
grande partie de sa surface inférieure. Le minerai s'éboule et est suivi du recouvrement. 

Extensomètre: 	 Un instrument utilisé pour mesurer de petites déformations, déflexions, ou déplacements (3). 

Faille: 	 Une fracture ou une zone de fractures le long de laquelle il y a eu déplacement de deux cOtés 
1.un par rapport A 1.autre parallèlement à la fracture. Le déplacement peut Etre de quelques 
pouces ou de plusieurs milles (2). Toutes les failles sont les mEmes mécaniquement, i.e., 
le rapport de la contrainte principale majeure à la contrainte principale mineure a été 
assez grand pour causer une rupture par cisaillement. Cependant, les géométries résultantes 
ont été différenciées par le géologue. (Closed) Fermée: Une faille dans laquelle le 
toit et le chevet (mur) sont en contact. (Dip) Transversale: Une faille dont la 
direction est approximativement à angle droit avec la direction des strates. (Dip Slip) A 
rejet incliné: Une faille dans laquelle le rejet net est pratiquement en ligne avec le 
pendage de la faille. (Hinge) A charnière: Un faillage autour d.un axe normal au plan de 
faillage, qui peut produire une faille qui d.un cOté de l'axe pivotai se nommerait faille 
normale et de l'autre côté faille inverse, néanmoins, il peut ne pas y avoir aucun mouvement 
différentiel au centre de la masse des deux parties du corps faille. (Strike-Slip) A 
rejet horizontal: Une faille avec aucun déplacement vertical. (Longitudinal) 
Longitudinale: Une faille dont la direction est parallèle à l'ensemble de la structure. (Normal) 
Normale: Une faille dans laquelle le toit a été descendu par rapport au chevet (mur). 
(Oblique) Oblique: Une faille dont la direction est oblique à la direction des strates. 
(oblique Slip) A rejet oblique: Une faille dans laquelle le rejet net est entre la direction 
du pendage et la direction de la faille. (Open) Béante: Une faille dans laquelle le toit 
et le chevet sont séparés. (Parallel Displacement) A déplacement parallèle: Une faille 
dans laquelle toutes les lignes droites sur les côtés opposés de la faille et à 
1.ext0rieur de la zone disloquée qui étaient paralléles avant le déplacement sont parallèles 
aprés. (Pivotal) De pivot: Voir (Hinge) A charnière. (Reverse) Inverse: Une faille à 
pendage très profond dans laquelle le toit a été élevé relativement au chevet. (Rotary) 
De rotation: Une faille dans laquelle quelques lignes droites sur les côtés opposés de la 
faille et à l'extérieur de la zone disloquée, parallèle avant le déplacement, ne sont plus 
maintenant parallèles, c'est-à-dire, là où un cbté a souffert une rotation relativement â 
1.autre. (Step) En escalier: Une série de failles parallèles étroitement associées. 
(Strike) Directionelle:  Une faille dont la direction est parallèle à la direction des 
strates. (Strike Slip) A rejet directionel: Une faille dans laquelle le rejet net est pratiquement 
dans la direction de la faille. (Tangential) Tangentielle: Une faille avec un mouvement 
dominant horizontal en contraste avec une faille radiale. (Tension) De tension: Une faille 
produite par tension, quelque fois utilisé incorrectement comme synonyme de faille de gravité 
ou faille normale.' (Thrust) Chevauchante: Une faille à léger pendage dans laquelle le toit 
a été élevé relativement au chevet. (Transcurrent) De décrochement: Voir (Strike-Slip) 
A rejet directionnel: (Translatory) Translatoire: Voir (Rotation) De rotation. 
(Transverse) Transversale: Une faille dont la direction est transversale à l'ensemble de 
la structure. (Vertical) Verticale: Une faille dans laquelle le pendage est de 90 
degrés. 

Flèche (d'une 
arS21.gl: 	 La hauteur maximale à laquelle s'élève la surface inférieur d'une arche. 

FIA_ _Lam: (L): Le terme, de méme que le terme nplastique, a plusieurs définitions et est souvent 
utilisé dune façon ambiqué. 1. Dûformation lente qui résulte dune longue application 
de contrainte. Plusieurs limitent le terme à des contraintes inférieures à la limite 
élastique. Une partie du fluage est habituellement une déformation permanente. 2. Un 
mouvement imperceptiblement lent plus ou moins continu vers le bas et vers l'extérieur de sol 
ou de roche formant un talus. Le mouvement est essentiellement visqueux sous des contraintes 
de cisaillement suffisantes pour produire une déformation permanente, mais trop petites 
pour produire une rupture de cisaillement (2). 

La partie inférieure dune structure qui transmet la charge au sol ou à la roche (1). Le 
terrain supportant est aussi souvent appelée la fondation, cependant, le terme terrain de 
fondation est moins ambigu pour cette zone. 

L.action d'un corps sur un autre, qui change ou tend 5 changer leurs mouvements 
relatifs, leurs positions, leurs dimensions ou leurs formes. Une force a quatre caractéristiques 
1) une intensité, 2) une direction, 3) un sens et 4) un point d.application. C.est ainsi 
une quantité vectorielle. 

La force trasmise 5 la terre par l'infiltration de l'eau â travers les ouvertures naturelles, 
les vides et les pores. 

Une force qui vient •une condition de terrain qui résulte en ce que chaque particule dans un 
corps supporte un élément de la force total, e.g., une force de gravité ou une force magnétique. 

Un assemblage de masses rocheuses groupées ensemble en une unité commode pour la description 
et la cartographie (3). 

La rupture ou l'effrondement des trous de sonde, des excavations (5). Une méthode d.exploitation 
par laquelle le minerai est sous-cavé ou ses supports sont enlevés. 11 peut alors s.ébouler 
ou tomber. 

Fracturé: Roche cassée ou brisée en fragments le long de plans autres que des diaclases ou des 
stratifications (5). 

Fracture, cassure: 	1. Le sens général du terme est celui de rupture avec séparation du sol. 2. En géologie, 
la méthode de bris et 1.apparence d.un minerai brisé, distinctive pour certains minéraux, 
comme une fracture conchoidale. Aussi les cassures dans les roches causées par une 
formation intense de failles ou de plis. 3. Dans les travaux d.extraction du pétrole, le 
procédé utilisé pour briser des strates proteuses d.huile, de gaz ou d.eau en injectant un 
fluide sous une pression telle pour produire des séparations dans la roche (4). En 
mécanique, quelques fois restreint aux ruptures de tension, i.e., un bris dans la 
continuité d'un corps de roche non suivi d.un mouvement sur un cOté ou 1.autre et non 
orienté dans un système régulier (3). 

Fragilité: 	 Une propriété des matériaux qui se rupturent ou se fracturent avec peu ou pas &écoulement 
plastique (4). 

Fréquence: f (0-1 ): 	Le nombre de cycles par unit t de temps. 

La fréquence d'un système subissant des vibrations libres. 

Si la relation entre deux variables est telle qu.il y a une valeur pour lune pour chaque 
valeur de 1.autre dans un intervalle donné, alors la premiére variable est appelée une 
fonction de la deuxième. La première variable est appelée la variable dépendante et la 
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IBEef±: 

Impulsion: (FT) 

Incompétent: 

deuxième, indépendante. 

1. pans toute galerie à flanc de coteau, tunnel et chantier d'abattage, le front de faille et 
l'extrémité ou l'endroit où les opérations sont en cours ou ont eu lieu. 2. Le front de 
faille de charbon est le plan principal de clivage A angle droit avec la stratification. 

Le front d'un siège d'exploitation (2). 

La résistance gui s'oppose au mouvement tangentiel à et entre deux surfaces et qui provient de la 
nature de la surface et de la force normale entre les deux surfaces. 

La résistance de frottement divisée par la force normale entre deux surfaces en contact. 

La résistance de frottement qui agit entre une masse granulaire et une structure (1). 

En mine, un niveau ou une galerie (2). En construction, un tunnel ou une voie percée dans 
Un barrage de béton. 

Un passage horizontal ou à peu prés norizontal depuis la surface du sol vers l'intérieur 
d'une mine ou d'une installation souterraine. 

Un appareil servant à détecter des ondes de son transmises dans la terre. 

Une rupture profonde d'un talus. Trois types principaux peuvent être identifiés. (Block 
Flow Slide) Glissement par coulées de blocs: Un glissement résultant de déformation interne 
menant 1 la rupture d'une roche dure diaclasée et en bloc. On croit que la rupture est 
initiée par la concentration de contrainte sur les coins des blocs individuels limités par 
des plans de joints et que lorsqu'un éboulement général se produit un écoulement de blocs 
et de roc pulvérisé se produit vers le bas du talus. (Plane Shear Slide) Glissement 
suivant un plan de cisaillement: Un éboulement résultant de la présence d'un Flan de 
faiblesse, e.g., une faille, un dyke, ou une couche tendre dans une orientation critique 
A l'intérieur du talus. Ce gros segments du talus descendent le long de ce plan. (Rotational 
Shear Slide) Glissement par cisaillement circulaire: Un glissement résultant de 
l'écoulement et de la redistribution des contraintes de cisaillement dans Une roche ou un sol 
tendre de sorte qu'une surface de rupture plus ou moins circulaire se déveloue avant qu'il y ait 
perte de cohésion, permettant ainsi à un secteur circulaire du talus de se rompre par 
rotation. 

Voir glissement. 

La différence, par unité de distance, entre deux niveaux piézométriques. 

Gradient hydraulique auquel la pression intergranulaire dans une masse de sol 
pulvérulent est réduite â zéro par un écoulement d'eau vers le haut (1). 

Le rapport de la masse d'un corps à la masse d'un volume égal d'eau A une température spécifiée (4). 

Un mortier appliqué à l'aide d'air comprimé aux surface rocneuses d'une excavation souterraine. 

Ayant les mêmes propriétés en tout point (3). 

1. En physique, un déphasage en retard ou un retard de l'effet lorsque les forces agissant sur 
un corps sont changées, comme par viscosité ou par frottement interne. 2. Dans un matériau 
magnétique, comme dans le fer, un retard dans les valeurs du magnétisme résultant dû à une 
force magnétisante changeante, (2). Dans les roches, le recouvrement de la déformation unitaire à 
la suite de la réduction de contrainte est souvent en retard jusqu'à ce la contrainte atteigne zéro. 

Une collision de deux masses. 

Le produit d'une force et du temps pendant lequel la force agit. 

Un terme souvent utilisé sans signifier une idée précise. 1. En géologie, les strates et la 
structure des roches ne donnant pas suffisamment de fermeté et de flexibilité pour transmettre 
une poussée; conséquemment, permettant seulement la déformation d'écoulement (2). De telles 
couches subissent de l'écoulement plastique au cours de plissement (8). Des roches molles et 
fragmentées dans lesquelles une cavité, tel un trou de forage ou un chantier souterrain ne peuvent 
Pas être maintenus â moins de les soutenir artificiellement par des revêtements, de la 
cimentation ou du boisage (5). 

Le rapport du volume des vides intergranulaires au volume du matériau solide dans une roche 
(4). 

La propriété fondamentale de la matière, qui résiste au changement d'état de mouvement ou de 
repos d'un corps (6). 

Le mouvement lent de l'eau gravitationnelle à travers la terre (1). 

Le procédé de remplissage ou de finissage avec du lait de ciment (2). 

L'action ou le procédé d'injecter, à des pressions élevées, un coulis clair de ciment à 
travers des tuyaux ou des trous de mine pour sceller les pores et les vides dans la roche ou 
pour cimenter ensemble les roches fragmentées. 

Dans sa position ou sa place naturelle 

Un petit joint dans du charbon ou dans une roche ou une mince couche de roches différentes dans un 
lit de roches (2). 

Ayant les mêmes propriétés dans toutes les directions. Dit d'un milieu par rapport à l'élasticité, 
la conduction de la chaleur ou de l'électricité, ou de la radiation de la chaleur ou de la 
lumière (2). 

1. Dans le minage du charbon, le charbon solide sur le cOté de la galerie ou une face à 
longue taille; un pilier ou une barrière de charbon laissée comme support. 2. Le minerai solide 
d'une veine, un pilier allongé laissé pour supporter le toit durant l'abattage d'une veine (2). 

Une jauge de déformation unitaire qui détecte un changement de déformation unitaire en 
mesurant le changement de fréquence d'un fil sous tension, dont la longueur est changée par la 
déformation unitaire de la surface sur laquelle la jauge est attachée. La fréquence est 
mesurée en mettant le fil en vibration avec un electro-aimant et en mesurant la fréquence de 
vibration à travers un enregistrement électro-magnétique. 

( 3 ) • 



Kilotonne: KT: 

Kip: k(F) 

Lait de ciment: 

Ligne d'écoulement: 

Lige  d'infiltra- 
tion_de  perco- 
lation: (ligne 
phréatique) 

Ligne équipo-
tentielle: 

Ligne normaleou 
normale: 

Limite élastique: 
SIG-y (FL- .) 

Limite  de propor- 
tionalité: 
(FL-2 ): 

Lit: 

Lithologie: 

Loi de Hooke: 

Longue taille: 

Longueur d'onde: 
LAM (L) 

Masse: 	(M) 

Masse rocheuse: 

Massif: 

Méçanigue: 

Mégatonne: MT: 

Méthode d'avancement 
En deux temps: 

,1j,g£9: 

Micro-séisme: 

Minerai: 

Minéralogie: 

Miroir  de faille 
ou stries de 

Module: 

Module de 
cisaillement: 

Module de 
compression: 

Module d'élasticité, 
de déformation: 
E(FL- .) 
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Jauge de déformation: 	Un instrument servant A mesurer l'expansion ou la compression ayant lieu parallèlement à une 
surface d'un corps et sur une longueur connue de jauge, qui peut-être ensuite convertie en 
déformation unitaire. 

Jauges de déformation: Une jauge de déformation de surface qui fournit suffisamment d'information pour déterminer la 
-- en rosette 	 direction des deux déformations unitaires principales tangentielles à la surface et, certains 

types de rosette permettant de déterminer leurs intensités. 

Un millier de tonnes. 

1. Une force égale à 1000 livres (4450 N). 2. Un niveau ou une voie â pente douce, A 
l'extrémité du système de rail, sur lequel les berlines chargées demeurent en attendant d'être 
montées par le puits (2). 

Habituellement, un mélange clair de ciment Portland avec de l'eau avec ou sans sable, mais 
plus généralement un fluide servant à remplir les fissures avec ou sans action de cimentation. 

Parcours d'une particule dans des conditions d'écoulement laminaire. 

La surface supérieure de l'eau libre de la zone d'infiltration (1). 

Une ligne le long de laquelle l'eau s'élèvera A la même élévation dans des tubes 
piézométriques (1). 

La ligne tracée â une courbe, qui est perpendiculaire à la tangente à la courbe en ce point. 

La contrainte maximale qu'un spécimen peut supporter sans subir une déformation permanente 
soit par écoulement solide ou par rupture. Aussi appelée point d'écoulement. 

La plus grande contrainte qu'un matériau est capable de développer sans déviation de la 
proportionalité de la contrainte à la déformation unitaire (Loi de Hooke) (4). 

La plus petite division d'une série statifiée de couches de roches, marquée par un plan de 
division de ses voisines d'en haut et d'en bas. 

L'étude des roches, une division de la géologie qui s'est beaucoup développée au cours des 
dernières années. En faisant des coupes minces et en les examinant sous le microscope, la 
nature de la substance de la roche peut être déterminée (2). 

La contrainte est proportionnelle à la déformation unitaire. 

Une méthode d'apattage d'une couche ou d'une veine par laquelle la couche entière est récupérée 
et on ne laisse pas de piliers, exception faite des piliers de puits et quelques fois des 
piliers de galerie principale. L'avance du minage se fait vers l'extérieur à partir du 
pilier de puits et en maintenant des galeries A travers les parties abattues de la mine. 
La retraite se fait en creusant une galerie de roulage et des voies de ventilation a la 
limite de l'étendue du charbon ou de la veine de minerai et alors on les mine en une seule 
face sans pilier en retournant vers le puits (2). 

La distance perpendiculaire entre deux fronts d'une onde périodique dans un milieu isotropique 
dans lequel les déplacements ont une différence de pomme d'une période complète. 

La quantité de matière contenue A l'intérieur d'un corps. Pour les problèmes de dynamique, 
l'accélération causée par une force varie inversement avec la masse du corps. Les unités de 
masse sont équivalentes au poids du corps divisé par l'accélération due à la gravité. 

la roche "in situ" composée de la substance rocheuse et de discontinuité structurale. 

1. En pétrologie, de structure homogène, sans stratification, rubannement de fluage, foliation, 
schistosité et ce qui leur ressemble; dit de la structure de quelques roches; souvent, mais 
incorrectement utilisé comme synonyme d'igné ou d'éruptif. 2. Se produisant en lits épais, 
libres de diaclases mineures et de lamination, dit de quelques roches stratifiées (2). 

La division de la physique gui se rapporte à l'action des forces sur des corps. On la divise 
en statique et en dynamique (2). 

Un million de tonnes. 

Une méthode de percement de tunnel ou de galerie par laquelle la partie supérieure du front 
de taille est excavée avant la partie inférieure et dans des opérations différentes (7). 

1. Un millionième. 2. En lithologie, indique que la structure désignée est si peu 
développée que l'on ne peut la reconnaItre sans l'aide d'un microscope (2). 

Un léger tremblement ou une légère vibration de la croûte terrestre (2). 

Un minerai d'une qualité et quantité suffisantes pour qu'il soit exploité avec profit. 

La science qui s'intéresse aux minéraux, lesquels assemblés dans des masses rocheuses ou sous 
forme isolée composent le matériau de la croûte terrestre (2). 

Surface polie et striée qui résulte du frottement le long du plan de faille (4). 

Un nombre ou une quantité qui mesure une force ou une fonction (4). 

Voir module de rigidité. 

Voir module de volume. 

Le rapport de la contrainte normale à la déformation unitaire normale pour un matériau sous des 
conditions données de chargement; numériquement égale a la pente de la tangente (ainsi "Module 
de la Tangente") ou à la sécante (ainsi "Module de la Sécante") d'une courbe 
contrainte-déformation unitaire. L'utilisation du terme "Module ut, l'Elasticité" est 
recommandé pour des matériaux qui se déforment en accord avec la loi de Hooke, le terme 
"Module de Déformation" pour les matériaux qui se déforment d'une autre façon (1). 

Module de  rigidité, 
de cisaillement: 	Le rapport de la contrainte de cisaillement à la déformation unitaire de cisaillement pour un 
G(FL- .) 	 matériau déterminé à partir 3e la tangente ou de la sécante de la courbe contrainte - détormaiion 



Module de rupture: 
(FL-2) 

Module  de section: 
S,Z/L2 ) 

Module de volume: 

Module de  Young: 

Moment: (FL): 

Moment d'inertie: 
I(L4  ou ML') 

Montage: (bure) 

Mouvement harmo-
nique simple: 

Moyen (p: 

Nappe d'eau 
suspendue: 

Niveau de la table 
d'eau: 

Niveau_épage: 
(galerie 
principale) 

Nombre de Poisson: 
m(C) 

Nen_ponsolidé: 

Onde de compression: 

Onde  de dilatation: 

Onde de cisaillement,  
onde de distor-
tion, onde 
d'équivolume,  
onde secondaire,  
onde transverse,  
onde-S: 

Onde P: 

Onde Rayleigh: 
(Onde-R) 

Onde-S: 

Onde Transverse: 

2rOgénigilf: 

Oscillation: 

OyalOide: 

Paramètre: 

pendage: 

Pente  pgue: 

•  Période d'une 
vibration: 
1(1) 

pétrologie: 

unitaire (4). 
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parement: 

La contrainte maximale de la fibre extreme a la rupture dans le fléchissement d'une poutre 
d'essai. Ainsi c'est une mesure de la résistance du matériau à la traction. 

Une mesure de la résistance offerte par une poutre A un moment fléchissant. Elle est égale au 
moment d'inertie de la surface divisé par la distance de l'axe neutre A la fibre extreme. 

Le rapport du changement dans la contrainte moyenne au changement en volume unitaire. 

Voir module d'élasticité. 

Le produit de la force et de la distance perpendiculaire de l'axe a la ligne d'action de la 
force. 

Le deuxième moment d'une surface autour d'un axe, égale A la somme des produits de chaque 
surface élémentaire multipliée par le carré de son levier (6). Ou le deuxième moment d'une 
masse autour d'un axe, égale A la sommation des produits de chaque masse élémentaire 
multipliée par le carré de son levier. 

Une ouverture, comme un puits souterrain fait dans le toit d'un niveau pour rejoindre le 
niveau au-dessus (2). 

Mouvement oscillatoire d'une particule ou d'une masse qui a une amplitude constante qui varie 
sinusotdalement en fonction de temps. Un tel mouvement se produit lorsque la force qui retourne 
la particule ou la masse à son état initial est proportionnelle au déplacement (comme le cas d'une 
pendule simple d'une petite amplitude). 

Généralement réfère, à moins que spécifié autrement, A la moyenne arithmétique ou moyenne qui 
est la somme d'un nombre de valeurs pour une quantité divisée par le nombre de valeurs. 

Une nappe d'eau, habituellement de surface limitée, maintenue au-dessus du niveau normal de l'eau 
libre par la présence d'une strate confinante relativement imperméable (1). 

Le niveau sous lequel les pores et les fissures de la roche et du sol sont remplie d'eau jusqu'à 
des profondeurs inconnues (5). Ou le niveau auquel la pression dans l'eau est zero par rapport A 
la pression atmosphérique (1) ou voir ligne d'infiltration. 

Un passage horizontal ou une galerie en dedans ou dans une mine. Il est coutumié d'exploiter 
les mines par niveaux à des intervalles réguliers en profondeur. 

Le réciproque du rapport de Poisson. 

Une accumulation de sédiments qui n'ont pas été cimentés ou tassés d'une manière compacte (5). 

Onde longitudinale, onde de dilatation, onde P, onde de pression, onde irrotationelle: une 

perturbation voyageant dans un milieu élastique caractérisé par des changements de volume 
(et ainsi des changements de densité) et un mouvement de particules en ligne avec la direction 
du parcours de l'onde. 

Voir onde de compression. 

1. En séismologie, un mouvement d'onde dans lequel le mouvement des particules ou de l'entité qui 
vibre, est perpendiculaire à la direction de la progression du train d'onde. 2. En géophysique, 
un corps d'onde séismique avançant par des déplacements en cisaillement (4). 

Voir onde de compression. 

Une onde sismique qui se propage le long de la surface plane d'un solide homogène élastique (4). 

Voir onde transverse. 

Voir onde de cisaillement. 

se rapportant aux procédés par lesquels les chaînes de montagnes sont formées (3). 

A angle droit. 

Une variation, habituellement avec le temps, de la valeur d'une quantité par rapport à une 
référence donnée lorsque la valeur est alternativement plus grande et plus petite que la 
référence. 

Une figure géométrique plane ressemblant à un rectangle avec des extrémités en demi-cercle (3). 

Une quantité constante dans un cas spécial mais variable dans différents cas (4). Alternativement, 
peut etre considéré comme une constante arbitraire, i.e., c.est arbitraire avant d'etre 
spécifié, e.g. angle de frottement interne, module de déformation, etc. 

1. Le côte d'un niveau principal ou d'une galerie. 2. La roche encaissante bordant une 
veine latéralement. Le ceté d'un trou. Le ceté en saillie est nomme le toit et l'autre 
ceté le mur. 3. La face dans la méthode de minage des longues tailles ou la taille 
communément appelé mur de charbon. 4. Une nervure de charbon solide entre deux 
panneaux (2). 

L'angle d'une pente, due  veine, d.une strate de roche, ou d'un trou de forage mesuré 
partir du plan horizontal vers le bas (5). Là où c'est applicable, le pendage est mesuré 
normalement A la direction. 

L'angle maximal avec l'horizontale auquel un banc incliné d'une hauteur donnée demeurera stable 
sans soutènement (1). 

Le temps nécessaire pour la répétition d'une vibration. 

Un terme général pour l'étude par toutes les méthodes disponibles de l'histoire naturelle 
des roches, incluant leur origine, leurs conditions présentes, leurs altérations et leur 
désintégration. 
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Pétrologie 
structurale: 	L'étude des relations spatiales spécialement sur un micro-êchelle des unités que comprend une 

roche, incluant une étude des mouvements qui ont produit ces éléments. Les "unités" peuvent 
être des fragments de roches, des grains de minéraux, ou des treillis atomiques (4). 

Photo-élasticité: 	Se rapportant à une méthode optique de détermination des distributions de contraintes (3). 

Pied: 	 Le bas d.un talus. 

piéicmètre: 	 Un instrument servant A mesurer la pression de Peau (1). 

Pilier: 	 Roche en place entre deux ou plusieurs excavations souterraines. Les termes "hauteur", 
"épaisseur" et "largeur" devant ntre restreint à la dimension normale au plan des 
travaux ou des excavations. La "longueur", est la plus grande dimension dans ce plan, et 
la "largeur" peut être utilisée pour la plus petite dimension de ce plan. Pilier de 
protection: De gros piliers pour isoler les effets des zones de minage, pcur contrôler 
le terrain, pour la ventillation, le drainage ou contrôler le sautage. Stot: Des piliers 
entre le plafond d'un chantier d'abattage complété dans une couche à pendage abrupte et le niveau 
ou le plancher du chantier d'abattage au-dessus. Pilier de séparation: De longs piliers 
avec leur longueur dans la direction du pendage du dépôt de minerai. Piliers de 
semelle: Des piliers sous le plancher d.un chantier d.abattage ou d'un niveau dans des 
couches A pendage abrupte. Dans des couches avec un léger pendage, ces piliers sont 
quelques fois appelés Piliers en chaîne. 

Pilier de serrelle: 	Voir pilier. 

Plan_principal: 	Chacun des trois plans mutuellement perpendiculaire à travers un point dans un corps sur 
lesquels la contrainte de cisaillement est zéro. Plan principal intermédiaire: Le 
plan normal A la direction de la contrainte principale intermédiaire. Plan principal 
majeur: Le plan normal à la direction de la contrainte principale majeure. Plan principal 
mineur: Le plan normal à la direction de la contrainte principale mineure. 

Le terme a tellement de significations différentes qu•il est une grande source de confusion. 
La signification la plus simple incorporant les éléments communs de toutes les autres 
définitions est que le matériau ou Pétat du matériau est tel que sur l'application de 
contrainte, une partie de la déformation unitaire ne sera plus recouvrable; alors, 
Déformation unitaire plastique est la déformation unitaire non recouvrable; Déformation 
plastique est la déformation non recouvrable. Pour ceux qui travaillent avec des métaux, 
le terme a pris la signification d'un matériau qui se rompt par écoulement plutôt que par 
fracturation; de plus, les théoriciens idéalisent ces matériaux tel que au-delà du point 
d.écoulement la réation 8 la contrainte est constante, i.e., il n•y a pas de durcissement de 
déformation. Pour les géologues, le terme peut impliquer glissement, rotation des grains, 
recristallisation ou seulement déformation permanente avec rétention de la conésion (4). 
Certains géologues recommandent maintenant l'utilisation du terme "ductile" pour un 
matériau qui a une grande valeur de déformation unitaire à la rupture et recommandent 
d'éviter le terme "plastique". Pour ceux qui travaillent avec les céramiques et les sols, 
le terme peut signifier un matériau qui peut être déformé au-delà du point de recouvrement 
sans se fissurer ou sans un changement appréciable de volume. En mécanique des sols, 
l'équilibre  plastique, signifie 1.état de contrainte lorsqu'une déformation suffisante pour 
mobiliser la résistance ultime au cisaillement de la masse de sol (1). 

Plutonique: 

Poids unitaire: 
(FL -3 ) 

Origine ignée. Un nom général pour ces roches qui ont cristallisé en profondeur dans la terre 
et ont ainsi pris, comme le veut la rêgle, une texture granitoïde (2). 

Poids par unité de volume. Poids unitaire sec, GAM-d (FL -3 ): Le poids des solides par 
unité du volume total d'une masse. Poids unitaire effectif:  GAN-e (FL-3), Le poids 
unitaire qui, lorsque multiplié par la hauteur de la colonne de terrain sus-jacent, donne 
la pression effecitve due au poids du terrain de recouvrement (1). Poids unitaire 
saturé,  GAM-sat (FL-3 ): Le poids unitaire humide d'une masse granulaire lorsque saturée (1). 
Poids unitaire submergé  (Buoyant Unit Weight) Poids apparent, GAM-b (FL-3 ): Le poids 
dans l'air moins le poids de Peau déplacée par les solides par unité de volume de la masse 
de sol. Le poids unitaire saturé moins le poids unitaire de Peau. (Wet Unit Weignt) 
Poids unitaire humide: GAM-m, GAM-t (FL-3 ): Le poids (solides et eau) par unité du volume 
total de la masse, indépendamment du degré de saturation. 

Point d'écoulement: 	Voir limite élastique. 

Poise: (FTL-.) 	 L'unité absolue de viscosité, égale A une dyne-seconde par centimètre carré. Nommée d'après 
le physicien Poiseuille. Le centipoise, un centiéme de poise, est une unité plus commode et 
celle généralement utilisée (4). 

25219., 	 Intertice ou vide. Un espace dans une roche ou un sol non occupe par une matiére minérale 
solide (4). Un pore ne serait pas d.ordre de grosseur plus grand que les dimensions des 
grains et alors ne référerait pas aux cavités de solution ou autres grandes cavités naturelles. 

Porosité: n(D): 	Le rapport habituellement exprimé en pourcentage du: (1) le volume des vides dans une 
masse donnée au (2) volume total de la masse. 

Poussée des terres: 	La pression ou la force exercée par une masse granuleuse sur n.importe quelle limite. 
(voir coefficient de poussée des terres). 

Symbole 	 Unite 

Pression 	 FL-2  
Force 	 9 	 F ou FL- I 

Pression: p(FL-.): 	Force par unité de surface appliquée sur la surface externe d.un corps (4). 

Pression de préconsolidation: 
La pression maximum qui a produit une consolidation lorsque exercée par les matériaux de 
couverture sur un sédiment non consolidé; le terrain de recouvrement peut avoir été enlevé par une 
érosion subséquente, mais la consolidation s.est maintenue. 

Principe de St. Venant: Une observation imprécise mais utile, que les systèmes de forces statiquement équivalentes 
agissant sur la limite d'un corps élastique produisent les mémes contraintes et déformations 
a une distance éloignée des forces; les distributions variées de pression dans ces systèmes 
de force n.influent que sur la zone immédiate. 

Profil pavé: 	 Le périmètre utilisé dans les écritures de contrat de tunnel avec des prix unitaires au-dessus 
duquel le paiement n.est pas fait pour tout volume de roche excavée ou de béton posé. 

" 1" b9£911t12.M.ret: 	Une excavation verticale ou inclinée, ou une excavation reliant deux niveaux dans une 
mine, différent dune bure seulement dans sa construction. Un puits intérieur est creusé 
sous-main et une bure est percée en montant. Lorsque les connections sont complétées et 
que 1.on se tient au sommet, on réfère à l'ouverture comme un puits borgne, et lorsque 
l'on est à la base, comme une bure. Aussi appelé un puits souterrain(2). 

Quantité scalaire: 	Qui n'a que de l'intensité. 

Ilantité vectorielle: 	Qui 0 une intensité, une direction, un sens et peut ainsi etre exprimée graphiquement. 
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Rabattement de la nappe  
d'eau (L): 	 La distance verticale dont l'élévation de l'eau libre est abaissée ou la réduction de la 

hauteur piezométrique due A l'enlèvement de l'eau libre (1). 

jr: (FL-1 ): 	Le rapport du changement de la force A un changement correspondant dans la déflexion d'un 
élément élastique. 

Rapport de Poisson: MU, v(D): 
Le rapport de la déformation unitaire transversale normale à la déformation unitaire longitudinale 
normale d'un corps soumis a une contrainte uniaxiale (4). 

Rayon de gyration: (L): D'une surface ou d'une masse est égal à la racine carrée du moment d'inertie divisée par la 
surface ou la masse. 

Rayon d'influence d'un 
Distance à partir du centre du puits au point le plus prés où l'eau souterraine n'est pas 
abaissée lorsque le pompage a produit le débit stable maximum. 

Réflexion: 	 1. Dans la prospection séismique, l'énergie retournée (sous forme d'onde) d'une détonnation qui 
a été réfléchie d'une discontinuité de vitesse vers le détecteur. 2. Dans la prospection 
séismique, l'indication sur enregistrement d'énergie réfléchie (4). 

Réfraction: 	 La déviation d'une trajectoire en ligne droite subite par un rayon de lumière, de chaleur ou de 
son, en passant obliquement d'un milieu à un autre dans lequel sa vitesse est différente (4). 

Résonance: 	 Ceci se produit lorsque la fréquence de vibrations forcées coincide ou au moins approche la 
fréquence naturelle du système. 

Résistance: (FL-2 ): 	La contrainte maximale qu'un corps peut soutenir sans rupture par fracturation ou par 
déformation continue. Résistance  à la rupture ou Résistance au bris réfère à la 
contrainte au moment de la rupture. Si un corps se déforme, après qu'une certaine contrainte 
ait été atteinte, continuellement sans une augmentation de la contrainte, ceci est aussi 
appelé résistance (4). Selon l'usage courant, le terme peut-etre décrit comme étant la plus 
grande contrainte qu'une substance peut soutenir sous des essais normaux de courte durée, 
ou le plus haut point sur la courbe contrainte-déformation unitaire. 

Résistance à  la compression: 
Voir résistance à la compression uniaxiale. 

Résistance  à la compression 
non-confinée: 	Voir résistance à la compression uniaxiale. 

Résistance  à la compression 
uniaxiale: 	 La résistance obtenue à l'aide d'un essai avec une contrainte, BIG-1 uniforme de compression 

et SIS-2 = SIS-3 	0. 

Résistance au cisaillement: 
(FL- 2 ) 	 La résistance interne offerte à Une contrainte de cisaillement. On la mesure par la contrainte 

de cisaillement maximale, basée sur l'aire de la section transversale originelle, qui peut 
être soutenue sans rupture (4). 

Résistance ultime: 
SIG-f, SIG-u (FL-2 ) 	Voir résistance. 

Rhéologie: L'étude de l'écoulement dans les matériaux habituellement ou préférablement implique l'étude 
de déformation unitaire dépendant du temps dans les solides et les liquides. Cependant, le 
terme est quelques fois utilisé pour décrire l'étude de tous les types de déformation élastique, 
plastique et visqueuse. 

Bigj111-1: 	 La propriété de raideur ou de ne pas s'écouler. 

Roche: 	 Géologiquement, tout agrégat de matière minérale forme naturellement constituant une 
partie appréciable de la creite terrestre (2). 

Roche altérée: 	 Une roche qui a subit des changements dans sa structure chimique et dans sa structure 
minéralogique depuis sa déposition originelle (2). 

112£4_tL1P.e.e.: 	 Déblai, roche brisée provenant d'une exploitation souterraine. 

Roche dure: 	 Une roche qui nécessite le forage et le sautage pour son extraction économique (4). 

Roche encaissante: 	La roche adjacente â, ou autour du dépt de minerai ou un dyke dépourvu de tout minerai 
d'importance économique (5). 

n'EtAr.e: 	 Fracture. 

Rupture en cisaillement: 
Rupture résultant de contraintes de cisaillement. 

Rupture progressive: 	Rupture au cours de laquelle la résistance ultime est mobilisée progressivement plutét que 
simultanément le long de la surface ultime de rupture. 

Sable  mouvant: 	 Du sable qui est (ou qui devient), avec un excès d'eau, "mouvant", c.-A-d. changeant facilement de 
place ou semi-liquide ((4). Avant tout, c'est une condition d'infiltration d'eau; la pression 
d'infiltration d'eau vers le haut est égale à ou plus grande que la densité submergée du sable. 

Saignée par trou de sonde: 
L'action de forer autour de quelque chose avec un forêt de carottage; généralement utilisée pour 
décrire l'opération de la libération d'un petit trou dans la roche en forant du petit trou avec un 
forêt de carottage plus gros. En mesurant le changement dans la réaction des parois du petit trou, 
une mesure des contraintes initiales est obtenue. 

Schéma d.équilibre: 	Un diagramme montrant toutes les forces agissant sur un corps ou une partie du corps qui a été 
isolé en remplaçant tous les objects en contact ou attachés par des forces représentant leurs 
effets sur le corps isolé. 

secousse  terrestre: 	Initiation soudaine d'un mouvement de terrain. Peut être due à un tremblement de terre, 
une explosion ou un coup de toit. 

Séparation: 	 La distance entre deux parties quelconque d'un lit, d'une veine, etc.... déplacées par une 
faille (4). 

Sheeting, stratification,  
blindage (s'applique à 

3. seulement): 	1. Pour le géologue dans un sens restreint, les diaclases à pendage légers gui sont essentiellement 
parallèles à la surface du terrain; ils sont rapprochés plus près de la surface et 
deviennent de plus en plus éloignés l'un de l'autre en profondeur. spécialement bien 
développés dans des roches granitiques. 2. Pour le géoloyue, au sens général, un ensemble 
de diaclases très rapprochées (4). 3. Pour l'injénieur, un ensemble de planches placées à 
l'arrière de supports comme du boisage, pour retenir des fragments de terrain. 



Sous-niveau, sous-épage: 

Sous-séismique: 

statigue: 

structure: 

Structure ou Texture: 

Substance linéaire: 
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sous-caver: 

Qui appartient A, ou qui est caractéristique de, ou produit par des tremblements de terre ou 
vibrations terrestres (4). 

Un appareil pour indiquer la direction, la durée, et l'intensité d'un tremblement de terre 
ou d'un choc terrestre semblable. 

1. Sous miner, trouer, miner. 2. Couper en-dessous ou dans la partie inférieure d'un lit 
de charbon en écaillant le charbon avec une haveuse. Ceci est habituellement fait dans la 
galerie principale du niveau de la mine s.ètendant latérallement sur la face entière et 
de 5 à 6 pieds en dedans du matériel (2). 3. Miner en-dessous d'un bloc de minerai. 

Un niveau intermédiaire ouvert en-dessous du niveau principal. 

Voyageant A une vitesse plus petite que la vitesse de l'onde S. 

La partie de la mécanique qui s'intéresse aux systèmes de forces agissant sur des corps 
dans un état d'équilibre. 

1. En génie civil, l'ensemble des éléments structuraux qui supportent et transmettent les 
charges au terrain de fondation. 2. Un géologie, l'ensemble des caractéristiques structurales 
qui constitue avec les substances rocheuses, la masse rocheuse avec l'accentuation sur les 
caractéristiques structurales. 

Un terme qui implique une mise en ordre des composants telle que la grosseur et la forme du grain, 
la reflexion de la lumière, l'orientation des cristaux, l'orientation des joints ou diaclases 
et des fractures, etc.. 

Un matériau qui va réagir A la contrainte de manière à ce que la déformation unitaire varie 
linéairement (c.-à-d., la courbe contrainte-déformation unitaire est une ligne droite) 
avec la contrainte; un matériau dont le taux de déformation unitaire varie linéairement avec 
la contrainte. 

Substance rocheuse: 

Superséismique: 

Suppression: 

Système de diaclases: 

Tectonique: 

Temps de montée  d'une  
pulsation de choc: 

Temps  de relaxation: 

Teneur en eau: Ela: 

Terrain: 

Terrain à comportement 
plastique: 

Terrain de fondation: 

Terrain fluant: 

Terrain mou: 

Toit: 

Tonne: T(F): 

Transismique: 

Travail: (FL): 

Travers-banc: 

Trépanner: 

Tunnel: 

Vibration de régime 
permanent: 

Vibration forcée: 

Vibration libre: 

Vibration Mécanique: 

Vibration transitoire: 

Vide: 

La partie solide d'une masse rocheuse typiquement obtenue comme carotte de forage. 

Voyageant à une vitesse plus grande que la vitesse de l'onde P. 

La pression dans une onde d'un jet d'air en excès de la pression atmosphérique. 

Consiste en deux ensembles ou plus ou d'un groupe de diaclases avec une configuration 
caractéristique, telle que radiale, concentrique, etc.. (4). 

Se rapportant aux structures de la roche résultant de la déformation de la croéte 
terrestre (3). 

L'intervalle de temps requis pour le début de la pulsation (généralement l'accélération de 
la particule) pour qu'il s'élève de quelque petite fraction spécifiée à quelque plus grande 
fraction de la valeur maximale. 

Le temps pris par une quantité décroissant exponentiellement pour réduire l'amplitude par un 
facture de 1/e = 0.3679. 

Le rapport, exprimé en pourcentage, de: (1) le poids d'eau dans une masse granulaire 
donnée au (2) poids des particules solides (1). Dans le travail d'analyse, le rapport est 
le poids d'eau au poids des particules solides et de l'eau. 

Toute roche ou sol. 

Un terrain qui lentement s'enfonce dans un tunnel sans se fracturer. 

1. Le terrain qui supporte, et qui subit des contraintes d'une manière significative par une 
structure. 2. Aussi utilisé dans les travaux de sautage pour signifier le terrain en-dessous du 
pied d'un banc. 

Roche qui se détache facilement et tombe dans des excavations souterraines (2). 

Terrain pesant. Roche au-dessus des excavations qui ne se tient pas très bien et qui requiert 
beaucoup de boisage. Quelquefois, signifie la roche sédimentaire. 

1. Le minerai au-dessus dune  excavation souterraine horizontale, tel qu'un tunnel, un chantier 
d'abattage ou une galerie (2). 2. La masse de roche au dessus d'un plan de faille, d'une 
veine, d'un filon ou d'un lit de minerai (4). 

Une unité de poids avoirdupois. Une tonne courte ou nette égale 2,000 livres (907.20 kg). 
Une tonne longue ou brute égale 2,240 livres (1,016.6 kg). Une tonne métrique égale 
2,204.6 lb. (1,000 kg) (2). Un kilotonne égale un millier de tonnes courtes. Un 
mégatonne égale un million de tonnes courtes. 

Voyageant à une vitesse plus grande que la vitesse de l'onde-S et plus petite que la vitesse 
de l'onde P. 

Le produit d'une force par la distance à travers laquelle elle se meut (4). 

Une galerie percée à  ravers une veine ou en général à travers la direction des principaux 
chantiers d'abattage. 

En mécanique des roches, découper un bloc de roche. Pour une application spéciale, voir 
saignée par trou de sonde. 

Une excavation souterraine unique approximativement horizontale sans aucune ou avec quelques 
excavations intersectant (3). 

Vibrations qui se répètent avec le temps. Des vibrations forcées sont des vibrations de régime 
permanent. 

L'oscillation d'un système dans lequel la réponse est gouvernée par la force perturbante externe. 

Vibrations qui se produisent dans un système élastique dans l'absence des vibrations forcées ou àes 
forces externes de perturbation. 

Mouvement d'un corps, qui se répète dans un intervalle de temps défini. 

Vibrations qui disparaissent avec le temps. Les vibrations libres sont transitoires par nature. 

Voir pore. 



Viscoélastique: 

Viscosité: 

Vitesse:  

Vitesse sismique: 

Volume spécifique: 

voussoir: 

Y9 1:11e; 
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Décrit un matériau ou une condition on une déformation unitaire résultant dune contrainte qui 
est partiellement élastique et partiellement visqueuse. 

La propriété des solides et des liquides qui leur permet de résister instantanément à un 
changement de forme mais de produire une déformation unitaire qui est dépendante du temps 
et de l'intensité de la contrainte. 

Le taux de changement d'un déplacement par rapport au temps. 

(FT-1 ): La vitesse à travers la terre de 1.onde P ou de l'onde S. 

1/(F-1 1. 3 ): 
Volume par unité de poids d'un matériau. 

Toutes pièces de forme conique ou à section décroissante desquelles est faite une vonte de 
maçonnerie ou une vonte. La piéce au milieu est nommée habituellement spécialement clef de 
vonte. 

1. Le toit recourbé d'une excavation souterraine (3). 2. Une structure en portée qui 
ést recourbée afin de réduire les moments fléchissants. 

Zone de cisaillement: 	Une zone de failles sous-parallèles. 
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APPENDICE C 

LES nESEAUX D'ECOULENSNT 

C'aprês la mécanique des fluides, l'eau en mouvement eat douée de trois cortes d'énergie: l'énergie cinétique, due à la 
vitesse de l'eau; l'énergie potentielle qui découle de l'état ou de la position de l'eau, en d'autres termes, de sa hauteur au-
dessus d'un point arbitraire; enfin l'énergie due à la pression qui existe dans l'eau. On peut mesurer cette pression en mesurant 
La hauteur à laquelle l'eau s'élève au-dessus d'un point arbitraire dans un tuyau vertical. Cette hauteur s'appelle 
habituellement hauteur piéeomètrique. 

La différence de hauteur piézomètrique entre deux points A l'intérieur d'une masse d'eau entraIne l'écoulement de l'eau du 
point de plus haute pression au point le plus bas. D'après la loi de Darcy, on calcule le débit q, à l'aide de l'équation 
suivante: 

q =kiA Eq. C-1 

oe k est le coefficient de perméabilité exprimé en unités de vitesse, i, le gradient hydraulique, et A, l'aire de la coupe 
transversale A travers laquelle se produit l'écoulement. En divisant le débit par l'aire de la coupe transversale, on obtient 
la vitesse d'écoulement v: 

v = k i 	 Eq. C-2 	• 

D'apren la mécanique des fluides, le débit d'écoulement qui entre dans un volume quelconque de terre doit etre égal 3. celui 
pfi en sort. Ce concept noue a permis d'obtenir les différentes équations de continuité. One déduction découlant de ce principe , 
présente un certain intérêt pour la formation de reeeaux d'écoulement. 

La figure C-1 représente un élément de terrain que traverse de l'eau. L'élément n'est pas orienté dans le sens de 
l'écculement. Par conséquent, l'eau pénètre dans l'élément par les côtés AB et AD et en sort par les côtés BC et CO. L'arrivée 
totale d'eau est la suivante: 

= v dy x 1 + u dx x 1 

où v est la composante de la vitesse des eaux qui entrent dans l'élément par le côté AD, dy est la largeur du côté AD dont 
l'épaisseur est égale à une distance unitaire; u et dx s'appliquent au côté AB. 

La quantité d'eau qui sort de l'élément est égale A 

Qe y dy  f  (aviax) cbc dy u dx (aviay) dy dx 

Des deux équations précédentes, on tire 

Ov/dx auley = 0 

D'après la loi de Darcy, on sait que 

k ebiex 	u 	k abiley • 

De ces deux agnations, on tire l'expression suivante: 

0 2h/ a.  x2 + 32h/aya o Eq. C-3 

L'équation C-3 eut une équation laplacienne de forme identique à la condition de compatibilité des déformations principales 
d'un corps soumig à des contraintes. Dans les deux cas, l'équation indique l'existence des trajectoires orthogonales. Cela 
signifie, dans le cas de l'écoulement d'un fluide, qu'il y aura deux groupes de courbes qui décrivent l'écoulement; l'un de ces 
groupes est appelé les lignes d'écoulement et l'autre, les lignes équipotentielles, lesquelles sont à angle droit avec les lignes 
d'écoulement. 

La figure C-2 représente un cas simple d'un fluide s'écoulant parallèlement à une pente. Les lignes d'écoulement sont 
également espacéee pour que la quantité de fluide s'écoulant entre deux lignes quelconques soit toujours la mente. Les lignes 
équipotentielles croisent les lignes d'écoulement à angles droits. La hauteur piézométrique est constante le long de ces lignes 
équipotentielles; par conséquent, l'écoulement se produit perpendiculairement à ces lignes. 

Considérons deux tubes piézométriques raccordés à la ligne équipotentielle du côté droit (Fig. C-2). L'eau s'élève à la 
mémo hauteur dans les deux tubes bien que le piezemètre A soit raccordé à un niveau plus élevé que ne l'est le piezomètre B. 

Il est utile de tracer les lignes équipotentielle* de façon que l'écart d'une ligne à l'autre soit toujours le meule et égal 
à l'écart entre les lignes d'écoulement, car alors les lignes forment des carrés dont l'ensemble constitue le réseau d'écoulement 
conventionnel. Si entre deux pointe dans la masse rocheuse, il existe une différence h de nauteur piêzométrique, alors il 
s'ensuit que 

h m Ah N. 

on eh représente la perte de hauteur piézomêtrique entre deux lignes équipotentielles quelconques '(voir à la figure C-2 la 
différence de hauteur piézmétrique entre le piézométre A et le piezoetre C) et Ne, le nombre de lignes équipotentielles entre 
les deux points. 

On exprime le débit total q de la façon suivante: 

q m Aq Ne 

ou Ag représente l'élément d'écoulement entre deux lignes d'écoulement et Nf, le nombre de lignes d'écoulement. Si les côtés 
des éléments dans le réseau d'écculement sont égaux à b, il s'ensuit d'après l'équation de Darcy que: 

Aq ke/Ne)/b) b x 1 

D'où 

q  s k h Ni/Ne 	 Eq. C-4 
• • 

, 	L'équation C-4 permet, malgré la complexité gécmétrique de certains cas, de calculer le débit à travers une masse rocheuse 
•on traçant simplement dans celle-ci un réseau d'écoulement compatible danà lequel des trajectoires orthogonales délimitent ies 
aires dont leu côtés sont égaux. on calcule le débit en comptant le nombre de lignes d'écoulement ainsi que le nombre de lignes 
équipotentielles entre les deux points où se produit une perte totale h de hauteur piêzométrique et en utilisant le coefficient 
de perméabilité k. 

• 
Considérons un fluide qui s'écoule au-dessous de la ligne d'infiltration d'une pente et qui sort au pied de la pente (Fig. 

C-3). Bien qu'un nombre infini de lignes d'écoulement puisse etre utilisé dans un réseau d'écoulement, il y a lieu de reconnattre 
qu'il suffit de choisir un nombre convenable de lignes d'écoulement. Toutefois, une fois choisi le nombre de lignes d'écoulement 
en un point on l'écart entre les lignes équipotentielles est le meule que l'écart entre les lignes d'écoulement en ce point, puis 
pour que les trajectoires d'infiltration soient toujours à angles droits, les lignes d'écoulement devront soit converger sort 
diverger et l'écart entre les lignes équipotentielles devra changer en conséquence. Si les lignes d'écoulement convergent et 
gue le débit reste constant entre deux lignes d'écoulement quelconques, la vitesse d'écoulement aoit nécessairement augmenter. 
Evidemment, le contraire se produit lorsque les lignes d'écoulement aivergent. 
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Fi g .C1 Les vitesses d'écoulement à travers un élément de sol. 

Fig. C-2 L'écoulement parallèle à une longue pente. 

Fig. C-3 L'écoulement sous la ligne d'infiltration dans 

une pente. 
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Lorsque les lignes d'écoulement s'infléchissent, il devient impossible de former des carrés avec les lignes d'écoulement 
et les lignes équipotentielles. Toutefois, il est indispensable que les trajectoires soient â angles droits et que les cotés 
des éléments soient égaux autant que possible. Il faut faire plusieurs essais avant de pouvoir tracer un réseau d'écculement 
compatible, pour la géométrie particulière du problème. Toutefois, une fois obtenu un tel réseau compatible, même approximatif, 
les résultats des calculs effectués à l'aide de l'équation C-4 sont d'une précision surprenante, étant donnée la façon plutat 
élémentaire de procéder. 

En mécanique des roches, comme la plupart des cas pour lesquels des réseaux d'écoulement présentent un certain intérêt 
concernent la stabilité des pentes, on peut examiner avec une certaine minutie le problème que constitue le point de sortie d'une 
pente. A la suite d'un nombre considérable de travaux théoriques et expérimentaux, on a trouvé que la construction suivante 
permettait d'établir une assez bonne approximation du point de sortie dans une pente (1). Un point B de hauteur piézométrique 
connue h est le point de départ (Fig. C-3). En prenant A, le pied de la pente, comme centre, on trace un arc de cercle de 
diamètre AB entre B et le point 1. On trace ensuite un demi-cercle de diamètre.A-1. Du point B, on tire une ligne horizontale 
qui coupe la face de la pente au point 2. Prenant A comme centre, on trace ensuite l'arc 2-3. Ensuite prenant le point 1 comme 
centre, on trace l'arc 3-C. Le point C est alors le point où la ligne d'infiltration ou ligne phréatique coupe la face de la 
pente. 

En traçant le réseau d'écoulement dans la zone comprise entre C et A (Fig. C-3), il y a lieu de reconnaître que la face de 
la sortie d'écoulement sous la pression atmosphérique n'est ni une ligne d'écoulement ni une ligne équipotentielle. Les carrés 
du réseau d'écoulement s'ont donc incomplets à cette limite et il n'est pas nécessaire qu'ils la coupent à angles droits. Tel 
n'est pas le cas des autres limites; par exemple, s'il y avait une couche horizontale imperméable sous la pente au niveau du 
point A, la surface de cette couche serait nécessairement une ligne d'écoulement. Connaître l'existence d'une telle couche 
serait d'une grande importance et d'un grand secours pour tracer le réseau d'écoulement. De plus, la face oval inclinée d'un 
barrage soumise à une pression d'eau doit être une ligne équipotentielle puisque la hauteur piézométrique est la même en tout 
point de la pente. Par conséquent, cette surface inclinée étant une ligne équipotentielle, toutes les lignes d'écoulement doivent 
être perpendiculaires a cette surface. 

Revenons à la construction (Fig. C-3). On sait qu'il est possible de calculer le débit d'eau qui s'écoule au pied de la 
pente à l'aide de l'équation suivante (1): 

• 	q.kasinitan i 	 Eq. C-5 

où a représente la distance entre le pied A et le point C, point et la ligne d'infiltration coupe la surface de la pente cc 
l'inclinaison de la pente. 
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APPENDICE D 

LES FACTEURS DE CONCENTRATION DE CONTRAINTE 

Le symbole a est le rayon d'une excavation circulaire ou le grand demi-axe d'une ellipse. Bo est la largeur d'une excavation. 
Bp est la largeur d'un pilier. H est la hauteur d'une excavation ou d'un pilier. K est égal au rapport Sh/Sv. r est la distance 
radiale A partir du centre dune excavation. Sb est la contrainte naturelle horizontale. Sv est la contrainte naturelle 
verticale. Sx est la contrainte naturelle horizontale, selon l'axe des x. Sy est la contrainte naturelle horizontale selon 
l'axe des y. Sz est la contrainte naturelle verticale. DEL est l'angle que fait le grand axe d'une excavation avec 
l'horizontale. TET est l'angle compris entre l'horizontale et un point. SIG-r est la contrainte radiale. SIG-t et S1G-tet 
sont des contraintes tangentielles. TAU-r-tet est la contrainte de cisaillement sur les plans radiaux-tangentiels. 

LES FACTEURS DE CONCENTRATION DES CONTRAINTES PLANES 

1. Excavation circulaire unique (1 ) 
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2. Excavation elliptique unique( 2 ) 

1 	1 
sY  

crt 	2v(l+K)+(I—K)(1 — v2 ) cos 20 + (I—K)(1+02cos  2 (-)  

oi-v2H-(I-v 2 )cos 277 

if is= 0 

Crt 	2V(I+K)+0 - KRI - V
2
)+(I - K)(l+V)

2
COS 277 

+ V2) + (I- V2 ) CPS 2.9 
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3. Excavation rectangulaire uni que avec coins arrcndis de 

1/6. (minimum de Bo ou H) (1). 
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Tension 	Comp. 	Tension 	Comp. 	Comp. 

1 - - - - 	0 	- 1.0 	3.1 	-0.3 	3.1 	3.8 
22.5 	-0.5 	3.9 	0 	. 	3.8 	3.7 
45 	- 1.1 	4.7 	0 	4.3 	3.6 
67.5 	- 1.3 	4.0 	-0.3 	3.9 	3.7 
90 	- 1.0 	3.1 	-0.3 	3.1 	3.8 

0 	-0.8 	4.0 	-0.1 	4.1 	4.7 
22.5 	-0.7 	5.0 	0 	4.7 	4.6 

.45 	- 1.6 	5.7 	0 	5.2 	4.5 
67.5 	- 1.4 	4.5 	- 0.1 	4.5 	4.6 
90 	- 1.0 	2.7 	-0.2 	3.1 	4.7 

	

--0.8 	4.6 	-0.4 	4.7 	5.2 
22.5 	-0.7 	5.9 	-0,1 	5.5 	5.2 
45 	- 1.8, 	6.5 	-0.4 	6.0 	5.3 
67.5 	- 1.6 	5.0 	0 	5.0 	5.2 
90 	- 1.0 	2.6 	-0.1 	3.3 	5.2 

0 	-0.9 	5.4 	-0.4 	5.6 	6.2 
22.5 	- 1.0 	6.5 	- 0.1 	6.0 	5.9 
45 	-2.0 	7.1 	-0.5 	6.6 	5.9 
67.5 	- 1.9 	5.5 	0 	5.5 	5.9 
90 	- 1.0 	2.5 	0 	3.5 	6.2 



cr 

Sv  

(a) 

12.5 

-1 3.0 
0 

h .0 

3.0 

2.5 r  
a 

0 I 	̀k 	 J2.0  

0.5  90 160 30 0 

/ 	I  
25 20  15-  10 

oV% 

/ 
OA 

7■Lts 
	 x 	 ao2 

rii  

1.5 

D - 1 1 

4. Excavations circulaires multiples - Nombre infini Bo/Bp = 1 (1) 

Sb  

2.5 

2.0 

1.5 

(b) 	_Lcr sh  1.0 

.5 

.5 
cr -L 
Sh 



6 

1-1 5  

4 

o

g 3  

2 

( d ) 

D-12 

(c 	4 

3 

> 2 
(f) 

0 

A 
0 	  

LEGENDE 
Bo/Bp  

0 	I 
à 	2 
0 	3 
X 	4 

2 	3 	4 
NOMBRE D 'EXCAVATIONS  



3 4 2 

D-13 

5. Excavaticns ovales multiples (1) 
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LES COEFFICIENTS DE CONCENTRATION DES CONTRAINTES TRIAXIALES 

Symboles: Si! et sg sont des contraintes naturelles horizontale et 

orthogonales 

1. Excavation sphérique unique (3) 

(2715p.) 
0-9  ( à 8=0 et r=a) - 	 

2(7-15p.) 

cri)  (à 8=r/2 et r=a) - 	 
2(7-5p) 

s, 

2r3+a3 
, 

cre = . 

 

2r 3 
	o 

r 3 -a3  , 
crr - 	a 

r 3  
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2. Excavation sphéroidale unique (circulaire dans le plan horizontal, 

elliptique dans tous les plans verticaux) (4) 
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APPENDICE E 

LES FORMULES DE LA POUTRE 

Symboles: 	A est la surface de la coupe transversale de la poutre. DEL-b est la flèche due à une flexion pure. DEL-s est 
la flèche d'une poutre rectangulaire soumise à des contraintes de cisaillement. E est le module de déformation. 
G est le module de rigidité. I est le moment d.inertie de l'aire. L est la portée. M est le moment de flexion. 
p est la pression répartie par unité de longueur. R est la réaction à l'appui. V est la force de cisaillement. 
p est la charge ponctuelle. 

1. Foutre simplement appuyée - pression uniformément rtpartie: 

pL 

2. Poutre simplement appuyée - charge ponctuelle appliquée au centre: 

R V 

M (au centre) 

EEL-b (au centre) 

EEL-b (pour x<  L/2) 

EEL-s (au c...ntre) 

DEL-s (pour x <L/2) 

P__ 

PL 

4 

PL3  

48E1 

Px(3L2 -4x2) 

48E1 

0.3PL 

AG 

0.6Px 

AG 

3. Foutre simplement appuyée - charge ponctuelle 

Pa 

AG 
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4. Poutre encastrêe - pression uniformément répartie: 

5. Poutre encastrée - charge ponctuelle appliquée au centre: 

= V 
2 

M (au centre et aux extrémités) 

PL3  
CEL-b (au centre) 

CEL-t (au point x) 

CEL-s (au centre) 

EEL-s (pour x< L/2) 
AG 

6. Poutre encastrée - charge ponctuelle: 
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APPENDICE F 

ANALYSE ET SIMILITUDE DIMENSIONNELLES 

les équations homogènes d'une analyse dimensionnelle doivent etre composées d'unités cohérentes. Par exemple, l'éqution 

5 pommes 	2 vaches = ? 

n'est pas une équation homogène parce que les unités de chaque terme sont différentes. Les unités normalement employées en 
mécanique sont les suivantes: unités de force F, unité de masse M, unité de longueur L et unité de temps T. On représente par 
exemple les unités de déplacement par L et les unités de vitesse par LT- I. 

On exprime communément les unités d'une quantité quelconque soit en termes de force soit en termes de masse. Comme il existe 
une relation entre la force et la masse d'après le deuxième principe de Newton, il est possible d'exprimer la force en fonction 
de la masse ou vice versa. Par exemple, 

F = ma 

oû F est la force qui, exercée sur une masse M, produit une accélération a. Dans le système anglais d'unités, 

1 poundal = 1 lb-masse x 1 pi./sec2  

ùans le système américain: 

1 lb-force = 1 slug x 1 pi./sec. 

Ainsi la deuxième équation de Newton permet de définir les unités de force et de masse en fonction l'une de l'autre. Par 
conséquent, si les unités de force sont établies par rapport à une certaine norme, il faut exprimer les unités de masse de la 
façon suivante: 

M = F/a 

Il y a lieu de remarquer que l'accélération g due A la pesanteur ne vient s'ajouter à ces unités que lorsqu'il est question 
de pesanteur. La pesanteur ou la force de gravité confère à tout corps à la surface de la terre une accélération d'environ 32.2 
pi./sec.. (9.8m/s.). Par conséquent, il est possible de déterminer la masse d'un corps en mesurant la force de gravité agissant 
sur lui, puis en la divisant par l'accélération due à la pesanteur. Dans le système américain, la force exprimée en livres 
divisée par les pi./sec. donne les unités de masse appelées slugs. 

Toujours d'après le deuxième principe de mouvement de Newton, il est possible d'exprimer les unités de force en unités de 
masse ou vice versa. Par exemple, si 

F = Ma 

alors 	 F = MIT-2  

ou 	 M = FL- IT. 

Par conséquent, il est possible d'exprimer une contrainte par exemple en unités FL -. ou ML-1T-2 . 

Il est absolument nécessaire d'utiliser des unités cohérentes dans une équation. Par exemple, dans l'équation 

x = 5y + z2  

les termes 5y et z. doivent avoir les memes unités que x. De meme, dans l'équation 

X = y + log z 

les termes y et log z doivent avoir les memes unités que X. On constate que les exigences relatives à l'homogénéité sont remplies 
le plus facilement lorsque x, y et z sont sans dimension. 

Lorsqu'on cherche A établir les fonctions dans un procédé représenté par le type général d'équation x = f(y,z), ou lorsqu'on 
traite des données expérimentales, il est utile non seulement de remplir les exigences relatives à l'homogénéité, mais aussi 
de combiner les groupes non dimensionnels. A cette fin, il existe une méthode qui consiste à employer le théorème Pi de 
Buckingham pour obtenir le nombre minimum de groupes de variables non dimensionnels que comporte tout procédé. 

Lorsqu'on applique le théorème de Buckingham, on pose que 

n = le nombre de variables 
m = le nombre de dimensions primaires, 

c'est-A-dire F, L ou T, 
PI = un groupe ou un paramètre non 

dimensionnel. 

Le théorème a permis d'établir que le nombre de paramètres non dimensionnels (ou de PIO, est égal â (n-m). Ensuite, il faut 
choisir les variables X, Y, Z qui comprennent les dimensions primaires m, mais que ne peuvent pas eux-memes former des paramètres 
non dimensionnnels. Il est utile aussi à ce point d'introduire dans ce groupe la variable indépendante principale et la variable 
dépendante principale. On combine ce groupe choisi avec chacune des autres variables A, s.. .N  pour former les équations - PI 
(n-m) suivantes: 

= xxl yyl z.1 A  

m, X.2  YY2  Z22  B 

Y Yn-m 	N 

Ensuite, on introduit dans chacune des équations PI les dimensions de chaque quantité et on détermine les exposants en sachant 
que les PI sont non dimensionnels et que, par conséquent, la somme des exposants de F, de L et de T doit etre égale à zéro. 

On peut três facilement expliquer l'emploi de ce théorème au moyen d'un exemple. Supposons qu'un programme de recherche 
vise à établir une relation entre la résistance à la compression d'une roche et le rebondissement d'un marteau-pilon. Un peu 
d'imagination nous permet d'établir la liste suivante de variables: 

Variables 	 Symboles 	Unités 

1. Résistance à la compression 
uniaxiale de la roche 	 Q 	 FL- 

2. Module de déformation de la 
roche 	 E 	 FL-2  

3. Viscosité de la roche 	 n 	 FL-2T 
4. Densité de la roche 	 RO 	 FL-+T. 
5. Masse du marteau 	 N 	 FI-IT2  
6. Hauteur de cnute du marteau 	Ho 
7. Hauteur de rebondissement 

du marteau 	 Hr 
8. Accélération due â la 

pesanteur 	 g 	 LT-2 



1 = 1  

= -2 

= -1 .2  

n 2  = 0 -1 E 	E/Q 

(3) 	x3 + 1 = 0 

- 2X3 4. y3  4. y3 -4  = 0 

	

..Y,3 4.  '3 	= 2  

T: 	 = 0 

53  = -1 

z 3 = 1 

y 3 = 1 
donc 

.5  = 1/2 

y5  = -1/2 

donc 

donc 

F-2 

Cette liste permet de déterminer que le nombre de paramètres non dimensionnels ou de paramètres-PI (n-m), est égal à 
ce qui fait 5. 

Cn écrit donc les cinq équations suivantes: 

=QX114,,Y 1 g11/1= (EL-2)x1 (L)YI (Iir" 2) z1FL- IT 2. 

PP'2 n cyz gml  E .(1-1,-2) x2(1)Y2(11I 2) e21- 1,-2. 

Qx3  5 oy3 e3 P (FL"2 )X  3 (L)Y 3 (LT .-2 )Z  3 FL 4T 2. 

tr4  = Qx4 H0Y4 gx4115 = (FL" 2)x4 (L)Y4 (LT" 2) x4  L. 

55 = Qx5 H0 5 g5 n = (FL" 2) x5 (L)Y5 (LT" 2) z5 F1; 2T. 

Puisque chaque groupe doit être non dimensionnel, comme on 1.a dit précédemment, la somme des exposants de chaque dimension 
doit Otre égale à zéro. Par conséquent, pour chaque facteur -PI, il y a trois équations que permettent de déterminer les 
exposants. Ainsi, en commençant par la première équation: 

(1) F: xi  + 1 = 0 

L: -2x 1  + 	+ z i  - 1= 0 

+ z1= -1  

(8-3) 

xl = 

T: -2zi  + 2 = 0 

donc 

Q - 1 H0 - 2 g  1 1.4  

QH.2  

(2) F: . 2  + 1 = 0 

L: -2.2  + y2  + .2  -2 = 0 

Y2 =1 	= 

T: -2. 2 	=0 	= 2 = 0  

y 2  = 0 

donc 

_ 	 _ . n3  - Q-1  H g P - 
--Zr— 

(4) F: x4  = 0 

L; -2.4  + y4  + z4  + 1 = 0 

Y4 4«  '4 

T: -2.4 	0 

n4  = 	H 	15: 1  = 

(5) F: x 5  + 1 = 0 

L: -2x5  + y5  + . 5 -2 = 0 

 =0 

T: -2.5  + 1 = 0 

= 
-1 

H 
 -1/2 

g
-1/2 

n 5  

= 1 

z4 = 

y4 = 1  

x 5  = -1 

Comme on suppose gu.il existe une certain relaticn entre ces variables, on peut écrire 1.équation générale: 
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Tri  = f(v 2, 	MS) 

JE  H  Og P  H/H, a )/g/1.11) \ Q  QH.2 	 Q  

Mg  , ( E H0  g, f 	 /H  Qz 	 Q 	 r' Q 

On groupe ensuite les données expérimentales en différents facteurs-PI et on analyse les courbes obtenues en traçant un 
facteur-PI en fonction d'un autre afin de déterminer s'il y a de relations fonctionnelles entre elles. 

Selon la théorie des modèles, il faut que, d'un point de vue idéal, le modèle et le prototype soient géométriquement, 
cinématiquement et dynamiquement semblables. En d'autres termes, il faut réduire géométriquement le modèle de façon que les 
rapports de toutes les dimensions correspondantes soient égaux. Il y a similitude cinématique lorsque les rapports des vitesses 
de tous les points occupant des positions semblables sont égaux et si les trajectoires du mouvement des points en des positions 
semblables sont géométriquement semblables. Il y a similitude dynamique lorsque les rapports de toutes les forces sont tous 
égaux. Une fois remplies toutes ces exigences, on dit qu'il y a similitude. Toutefois, il est parfois difficile, sinon 
impossible, de répondre à toutes les exigences relatives à la similitude. 

Une autre façon de s'assurer que les conditions de similitude sont remplies consiste A maintenir égaux les facteurs-PI du 
modèle et du prototype. Par exemple, dans le cas d'un modèle établi pour examiner la flèche d d'une poutre simplement appuyée 
et soumise à une charge concentrée, deux des paramètres non dimensionnels seraient: 

v i  =d/B and u, E DZ/P 

oil B est la portée de la poutre, E, son module d'élasticité, D, sa hauteur et P, la charge. Si PI-1 est le même tant pour le 
modèle que pour le prototype, il y a similitude géométrique. Si PI-2 est constant, il y a similitude dynamique. 

Si le matériau dont sont faits les modèles est le même que celui des prototypes, le module de déformation E n'est pas réduit.. 
Ainsi, si l'échelle géométrique est de 1/50, il faut porter la charge P à 50 2  pour maintenir PI-2 constant. Incidemment, cet 
exemple démontre pourquoi, dans les travaux sur les modèles structuraux, il faut souvent utiliser une centrifugeuse pour obtenir 
la grande augmentation de charge qu'il faut pour répondre aux exigences de la similitude. 

Une autre approche consiste à étudier en particulier les différents facteurs de proportionnalité à utiliser dans 
l'établissement de modèles. Dans le cas de la similitude géométrique, le facteur de proportionnalité EL est égal à Lm/Lp, ot 
Lm est une certaine longueur du modèle et Lp, la langueur correspondante du prototype. Il s'ensuit que, comme surface varie 
selon L., le facteur de proportionnalité pour les surfaces KA est égal A EL., et de même, le facteur de proportionnalité pour 
les volumes Kvol est égal à EL 3 . 

Dans le cas de la similitude cinématique, les particules semblables doivent occuper des positions semblables à des moments 
semblables. SI v = dx/dt ou dx = vdt, il s'ensuit que EL = Xv Kt oil EL = (dx)m/(dx)p est le facteur de proportionnalité 
géométrique à appliquer au mouvement pour conserver des positions semblables: Kv = vm/vp est le facteur de proportionnalité de 
la vitesse et Et = (dt)m/(dt)p est le facteur de proportionnalité du temps. De même, le facteur de proportionnalité Ka de 
l'accélération est égal à EL/Et. ou Kv./KL. 

Dans le cas de la similitude dynamique, les parties semblables du système sont soumies é des forces semblables. Le principe 
de Newton selon lequel F= ma conduit A énoncer que les forces varient en fonction de la masse et de l'accélération. Ainsi, le 
facteur de proportionnalité KF des forces est égal à KMK.a. 

Lorsqu'il s'agit maintenant de prévoir les effets d'une grande explosion (par exemple, les rayons des cratères) en se basant 
sur les résultats d'essais à petite échelle, on utilise les relations données plus haut: 

KF = K  K 
ma 

= KmKva  

Ensuite, de la relation qui existe entre la déformation s et la vitesse v des particules, 

oil C est la vitesse d'onde, il découle que 

K = K
v

/K
C 

KK  (K K ) 2 /K et que 	 F 	CC 	. L 

De la relation qui existe entre la force F, la pression p et la surface A, exprimé par la formule F pA, il découle que 

KF K K 
pL

2  

K
p
K = K (K K )'/K 

EC 	L 

SC  3  = K
M

(K
e

K
C

)2/K
p

. 

Les contraintes et les déformations unitaires aux limites du sol brisé, tant dans le cas des explosions d'essai (le modèle) que 
dans celui des explosions en vrai grandeur (le prototype), étant égaux dans le même sol, c'est-a-dire la résistance est la même, 
Kp = 1 = K-EPS. En outre, dans le même sol, Ec = 1. 

1/3 K K M L  

En d'autres termes, le facteur de proportionnalité à utiliser pour extrapoler les dimensions des cratères est égal à la racine 
cubique du rapport des poids d'explosif utilisés. 

ou que 



donc, 

et 
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APPENDICE G 

L'ANALYSE GRAPHIQUE DE LA STRUCTURE ET DES CONTRAINTES 

Les caractéristiques structurales* .  dune masse rocheuse, que ce soit des plans de stratification, des failles ou des 
diaclases, forment habituellement un réseau ordonné (1). On appelle généralement structure un tel réseau (ensemble de 
caractéristiques). L.analyse de structure nous donne des informations utiles sur les propriétés mécaniques des masses rocheuses 
en particulier parce qu'elle tient compte du fait qu'elles sont tridimensionnelles. 

La présence de caractéristiques structurales signifie que la masse rocheuse n'est pas aussi résistante ni aussi rigide que 
les substances rocheuses qui la constituent. Les faiblesses structurales majeures, telles les dykes altères et les zones de 
cisaillement, sont très importantes, en particulier lorsqu'elles sont associées aux couches d'argile, de graphite, de chlorite 
et 4 d'autres produits de remplissage ou d'altération. De plus, de telles caractéristiques structurales majeures sont souvent 
les limites de différents domaines de caractéristiques structurales moins importantes, telles des diaclases (2). Ces 
considérations peuvent modifier la méthode appropriée d'analyse de structure d'une zone. 

Alors qu'il existe des théories qui peuvent être utilisées pour analyser les contraintes et les déformations dans un continuum 
le calcul des contraintes et des déformations dans un milieu discontinu, tel une masse rocheuse typique, n'est pas très bien 
établi. On peut utiliser la mécanique des corps rigides pour analyser des cas simples tels le glissement éventuel possible d'un 
bloc sur un plan où existe une résistance de frottement et peut-être une résistance de cohésion. 

On développe actuellement une analyse de déformation des ensembles simples de blocs, qui tiendra compte des déformations sur 
les plans limites telles les diaclases et des déformations élastiques de la substance rocheuse des blocs (3). On développe 
également la mécanique élastique, la détermination des contraintes dans une masse granulaire ou dans un ensemble de blocs et 
qui a déjà expliqué les distributions de contraintes et les ruptures en mécanique des sols, ce qui ne pouvait être expliqué 
autrement (4). Cependant, il est nécessaire de faire d'autres travaux pour établir une théorie et, ce qui est peut-être plus 
important, des méthodes pour mesurer la structure qui constitue la masse rocheuse. 

Les analyses de structure de diverses caractéristiques structurales telles les diaclases nous aident beaucoup pour déterminer 
la géométrie interne d'une masse rocheuse (1). Les informations obtenues, ainsi que les observations ou les essais 
supplémentaires effectués sur les matériaux, nous aident à mieux comprendre les propriétés mécaniques de l'ensemble. En 
considérant en méme temps rage relatif des roches et les aspects cinétiques, on obtient des informations utiles sur 1.etat des 
contraintes naturelles. Ainsi prédire les conséquences des variations des contraintes (par ex., les contraintes causées par 
les excavations, le sautage ou le chargement d'une fondation) est beaucoup moins difficile (5). Cependant, on devrait faire 
des analyses de structure surtout pour identifier les zones potentielles d'instabilité de façon qu'on puisse obtenir d'autres 
détails géologiques et peut-être même installer des instruments capables de déterminer tout début d.indtabilité (6). 

La construction des réseaux  â  surfaces  égales 

Une façon de représenter les éléments de structure consiste à construire un réseau (Lambert-Schmidt) A surfaces égales. 
On construit un réseau de surfaces égales dans le plan diamétral et horizontal d'un hémisphère de sorte que les aires soient 
proportionnelles aux surfaces correspondantes de l'hémisphère, ce qui permet d'analyser graphiquement la dispersion des pôles 
d'un ensemble en évitant d'avoir des aires inégales tracées en projection (que donnent les diagrammes stéréographiques). A la 
figure G-la, le point P doit être représenté par un point dans le plan horizontal de sorte que la distance du point au centre 
0 est proportionnelle A la distance PD sur la surface de 1.hémisphére. On peut déterminer la projection appropriée en considérant 
la surface As limitée par un petit cercle qui passe par le point P: 

• 
A. = 2uRh 

où R est le rayon de la sphère et h, est la distance JO. Supposons, que la surface correspondante sur le plan horizontal (Fig. 
G-1b) est: 

A =ur 2  

où r est le rayon du cercle dans le plan horizontal. Lorsque l'angle TET sous-tendu par l'arc PD est égal à 90 0 , on sait que le rapport: 

A /A = u11 2/21e 2  1. c s 

Par conséquent, pour toutes les valeurs plus petites de TET, le même rapport doit exister. On a ainsi: 

A /A = ur 2/2uRh =1 c s 

r 2 = Rh 

= 2R 2  sin2  0/2 

r 	v2 R sin 0/2 .  

Ainsi, pour projeter un point P quelconque sur le plan horizontal, on mesure une distance de R sin 012.dans la direction de P. 

Si on projette une série de petits cercles de l'hémisphère inférieur (Fig. G-1a) sur le plan diamétral de la façon précédente, 
on obtient une série de cercles concentriques dont les rayons sont proportionnels â leurs arcs PD (Fig. G-2). Chacun de ces 
cercles est désigné par sa valeur correspondante de TET. De plus, on fait passer une série de plans verticaux par le centre 
0 pour obtenir les azimuts (Fig. G-2). On obtient ainsi un réseau polaire de l'hémisphère inférieur à surfaces égales. Les 
indications de directions de la figure G-2 sont approprieés seulement lorsqu.on trace les pôles des plans en utilisant la 
direction et le pendage du plan; elles ne sont pas appropriées pour tracer une ligne dont la direction et le plongement sont 
connus. 

D'une autre façon, on peut faire passer par le centre 0 une série de plans qui ont la direction nord-sud et dont 
l'intersection avec l'hémisphère inférieur est projetée sur le plan horizontal. On projette aussi sur le plan horizontal 
l'intersection sphérique d'une série de plans verticaux parallèles au diamètre est-ouest. On obtient ainsi le réseau méridien 
à surfaces égales (Fig. G-3). On désigne les projections méridiennes des grand cercles par leurs angles de pendage, c.-A-d. 
(90-TET) (Fig. G-3). On peut aussi désigner par les valeurs correspondantes de (90-TET) les projections des petits cercles formés 
par les plans parallèles (Fig. G-3). 

Une façon de représenter un plan sur un réseau à surfaces égales consiste A le faire passer par le centre de l'hémisphère. 
La normale au plan en 0 doit couper l'hémisphère inférieur en un point qui est projeté sur le plan horizontal. La position de 
ce pôle représente la direction et le pendage du plan. Par exemple, considérons un plan qui a la direction N30 0E et qui a un pendage de 40 0  au N-0 ouest ou une attitude de 210 0, 40 0 . (Dans les exemples suivants, les directions des divers plans sont 
données comme étant des azimuts dans la direction de sorte que le pendage est dans la direction de l'azimut plus 90 0 , ce qui 
est préférable lorsqu'on utilise l'ordinateur parce que les plans sont définis par deux quantités numériques (2). Il est logique 
de décrire l'attitude d'un plan en donnant la direction et le plongement de la normale au plan de façon que les deux nombres 
ont la même signification pour les plans et les lignes. Cependant, il reste à savoir si cette façon de procéder sera de pratique 
courante.) La direction du plan serait telle que représentée à la figure G-4 et le pèle p du plan serait projeté vers le haut 

partir du point où il coupe l'hémisphère inférieur. D'une autre façon, on peut utiliser le réseau polaire à surfaces égales 
(Fig. G-2) pour tracer le pôle au point approximatif. 

Pour tracer une ligne droite, on fait passer une ligne par le centre 0 de l'hémisphère et on projette le point d'intersection 
de la ligne et de l'hémisphère inférieur sur le plan horizontal (le point A la figure G-5). D'une autre façon, on pourrait 
utiliser le réseau polaire de la figure G-2 avec la direction de la ligne 01, prise dans sa direction réelle et le plongement 
de la ligne pris sur la circonférence. 

*Consulter le lexique pour la définition des termes. 
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Fig. G-1. La projection d'un point P de la surface de l'hémisphère inférieur sur le plan 
diamétral et horizontal pour construire un réseau à surfaces égales. 

Fig. G-2. Un réseau polaire à surfaces égales. Fig.G- 3. 	Un réseau méridien à surfaces égales. 

Fig.G- 4. Projection sur l'hémisphère inférieur 
du pôle d'un plan qui a une direction 
de N30°E et un pendage de 40°  à l'N-W. 

Fig.C.- 5 . Projection sur l'hémisphère inférieur 
d'une ligne qui a une direction de 
N30°W et un plongement de 40 0 . 



Point de projection 

Plan 

(a) 

Projection sphérique 

(b) :  

Projection stéréographique 
•  sur l'hémisphère inféiieur 
d'un plan. 
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Fig. G- 6. La détermination d'un plan qui contient 
deux lignes données-en-utiliesut-une--- 
projection à surfaces égales de l'hémis-
phère inférieur. 

Fig. G- 7. La détermination de la ligne 
,d'intersection des deux plans 
sur une projection de l'hémis-
phère inférieur. 

Fig. G- 8. La détermination de l'angle compris entre deux plans et la bissection 
de cet angle en utilisant une projection de l'hémisphère inférieur. 

Fig.  G-9. Projections stéréographiques ou 
, 

projections à angles égaux. 
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Fig.C3-10. L'utilisation de la projection de l'hémisphère inférieur pour tracer le lieu des pales 
des lignes inclinées d'un angle cppar rapport à un pôle P: (a) deux de ces lignes dans 
une section verticale, (b) la projection du cercle-cp sur un diagramme stéréographique, 
(c) les forces agissantes sur un bloc soumis à un mouvement horizontal de tremblement 
de terre, (d) le cercle sismique qui représente le lieu des forces opposées à toutes 
les forces résultantes possibles (5). 

L'utilisation de la projection de l'hémisphère inférieur pour déterminer si le plongement 
d'une ligne est plus petit que le plongement, dans la direction de cette ligne d'un plan. 
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Il est quelquefois nécessaire de déterminer Mattitude du plan qui contient deux lignes données (1). La méthode consiste 
à tracer les pôles ti  et t2  des deux lignes sur une feuille transparente. En faisant tourner cette feuille sur le réseau on 
peut tracer la projection plane qui contient ces deux points en indiquant le pendage et la direction du plan (Fig. G-6). On 
peut aussi tracer, si on le veut, le péle p du plan. Si on veut connaItre l'angle que font les deux lignes, on peut le mesurer 
entre les pales des deux lignes sur la projection d.un grand cercle. 

Afin de déterminer la ligne d'intersection de deux plans, on place un réseau polaire transparent sur un réseau méridien, 
que l'on fait tourner dans la direction de chaque plan et on trace les projections des plans sur le réseau polaire (1). 
L.intersection 1 des projections est alors le pôle de la ligne d.intersection des deux plans; sa direction étant représentée 
par la direction 0/, on détermine son plongement en mesurant à partir de 1 jusqu•A la circonférence. 

Sil est nécessaire de déterminer l'angle entre deux plans, on doit d.abord déterminer la ligne d.intersection de ces plan 
(01 à la figure G-8)(1). On trace la projection du plan perpendiculaire à cette ligne (Fig. G-8) en sachant que ce plan doit 
contenir les péles des deux plans initiaux pl et p a . L'angle compris entre les deux plans est égal à Mangle compris entre leurs 
pôles. Il peut être mesuré sur la projection plane qu'on vient de construire. Pour diviser l'angle entre ces deux plans, en 
deux parties égales, on divise l'arc p lp2' en deux parties égales, ce qui donne le point à la figure G-8. Le plan bissecteur 
doit contenir a et 1. On ajuste la projection placée sur la projection méridienne de sorte qu'un des méridiens passe par a et 
1, on peut aussi déterminer la direction et le pendage du plan bissecteur. D'une autre façon, si une ligne perpendiculaire à 
l'intersection doit diviser l'angle entre deux plans en deux parties égales, cette ligne serait représentée par Oa puisque a 
est dans le Plan gui est Perpendiculaire à l'intersection. On pourrait ensuite déterminer la direction et le plongement de la 
ligne Oa de la façon décrite plus haut. 

On peut faire les mêmes constructions en utilisant les stéréographiques au lieu des réseaux à surfaces égales la méthode 
de projection est indiquée à la figure G-9. Les réseaux construits à l'aide de cette méthode ressemblent aux figures G-2 et 
G-3 mais les surfaces égales sur la sphère ne sont pas égales sur les réseaux. Les avantages de ces diagrammes sont tels que 
les projections des plans sont des arcs circulaires et que les cercles sur la sphère sont des cercles dans le plan de projection. 

' Lorsqu'on analysé les conditions de stabilité, il est quelquefois intéressant de tracer le lieu des pôles de toutes les 
lignes qui sont inclinées d'un angle F/ par rapport au pèle d'un plan particulier (Fig. G-10a) (5). On peut utiliser une 
projection méridienne pour déterminer la projection de deux lignes inclinées d'un angle FI par rapport à p. On trace ensuite 
un cercle sur un diagramme stéréographique (Fig. G-10b). (Nota: p n'est pas le centre de ce cercle projeté). Si une grande 
précision n'est pas nécessaire. On peut tracer la projection du lieu des péles A l'aide de plusieurs projections de lignes sur 
un réseau a surfaces égales. On appelle cône de frottement cette projection puisque l'angle FI représente habituellement l'angle 
de frottement sur le plan en question. 

1 
De même on peut tracer' un cane sismique (5). Considérons un bloc soumis une accélération horizontale qui peut être causée 

par un tremblement de terre (Fig. G-10c). Une force horizontale ta, où a est l'accélération causée par le mouvement de terrain, 
et la force gravitationnelle vertical Wg s'exerce donc sur le bloc. La résultante de ces deux forces qui agissent sur le bloc 
sera alors inclinée dans un angle (tan-"a/g) par rapport à la verticale. La projection du lieu de toutes ces résultantes pour 
toutes les azimuts possibles de l'accélération a est un cercle tel que représenté à la figure G-10d avec l'angle central 
approprié. 

,I1 est quelquefois intéressant de déterminer si le pendage d'une ligne est plus grand que le plongement d'un plan dans la 
direction de la ligne. Par exemple, la figure G-11 représente un plan qui a une direction de 70 0  et un pendage de 30., et une 
ligne avec une direction de 195° et un plongement de 15 0 . Si le pèle 1 de la ligne est dans la projection du plan, son 
inclinaison est plus grande que le plongement du plan - il est plus petit à la figure. 

Un autre cas cita pourrait être intéressant est la détermination de la projection de la réaction résultante de frottement 
d'un Plan de diaclase sur un bloc qui glisse selon une ligne de plongement arbitraire (5). Par exemple, un plan a une direction 
de 185° et un pendage de 60 0 ; il glisse selon une ligne de plongement de 195. â 15.. On trace le pôle P du plan et le pôle g 

de la ligne de plongement (Fig. G-12). on traceaussi la projection du plan qui contient les deux lignes Op et CI. Ce plan 
est perpendiculaire au plan donné parce qu'il passe par P. Il est aussi dans la direction du mouvement parce qu'il contient 
1. La résultante R 'agissant sur.le bloc qui glisse sur le plan donné est inclinée d'un angle FI par rapport à la normale du 
plan et dans un sens de sort qu'elle s'oppose au mouvement (Fig. G-126). La projection de la force résultante R coupera 
l'hémisphère supérieur, mais son opposé coupera l'hémisphère inférieur et sera projetée en -r, (Fig. G-12a) dont on détermine 
la position en mesurant, l'angle FI à partir de P, F/ dans la direction de 1. 

Analyse des données de structure 
• . , 

,Le choix des données pour l'analyse est important. Suivant les méthodes de la statistique il est utile de penser à la 
population globale et d'y choisir des échantillons représentatifs (7). La population échantillonnée est la population dans 
laquelle sont choisis les échantillons réels qui peuvent être on ne pas être identiques à la population cible selon que, pendant 
un échantillonnage pris au hasard, tous les éléments de la population cible soient également accessibles. Selon la théorie des 
statistique, si la population échantillonnée n'est pas identique à la population globale et s'il existe des informations sur 
les différences, il est peut-être possible de faire des estimations de probabilité de la population globale. D'autre part, si 
on ne cannait pas d'information reliant la population échantillonnée à la population globale, les échantillons, ne nous donnent 
que des données sur la population échantillonnée et on doit extrapoler intuitivement ces données pour obtenir celles de la 
population globale. Alors qu'il est recommandé dans une telle étude de se rappeler les différences entre la population 
échantillonnée et la population globale, il est probable que dans le cas des applications de la mécanique des roches, les 
relations entre les deux populations seront une question de jugement plutot que de calcul. (ce dont il faut se rappeler en 
déduisant les conclusions, lorsqu'on utilise ces données dans les analyses de stabilité.) 

Lorsqu'on choisit les données, on devrait se rendre compte de l'importance dominante des caractéristiques structurales 
majeures, telles les failles et les zones de cisaillement. (ainsi que les dykes et les couches molles). Parfois, ces 
caractéristiques structurales majeures sont en petit nombre de sorte qu'elles peuvent être considérées individuellement. Par 
compte, elles peuvent être suffisamment nombreuses pour former des ensembles qu'on peut soumettre à une analyse de structure. 
Les caractéristiques structurales plus petites, telles les diaclases, sont plus nombreuses; dans ce cas il faut soulever toutes 
les questions relatives aux procédés opérationnels et aux analyses statistiques des données qui représentent une grande 
population. 

Dans les analyses, en mécanique des roches, les données de structure fournissent des renseignements qualitatifs utiles et 
bientôt, elles devientdront peut être la source des composantes quantitatives dans les équations de calcul. Par conséquent, 
afin de limiter le nombre de données à recueillir, on suggère de faire un relevé préliminaire de la,zone où l'on veut faire une 
analyse de structure de façon qu'on puisse distinguer les domaines différents ou populations, des .  caractéristique structurales 
(2, 8, 9). Alors, pour chaque domaine, on peut utiliser environ trois lignes, de préférence dans des directions orthogonales 
le long d'une surface exposée ou dans un trou de sondage. Chacune de ces lignes contient environ 50 fractures; les attitudes 
•de toutes les caractéristiques structurales qui coupent ces lignes sont enregistrées (8). Cette méthode quelque peu arbitraire 
doit être reliée au but des travaux. 

Lorsqu'on échantillonne des caractéristiques structurales planes le long d'une ligne, une erreur se glisse dans la méthode, 
mais on peut la corriger (10). Le nombre de diaclases entrecoupées par une certaine longueur du trou de sondage (Fig. G-13) 
dépend de l'attitude des diaclases par rapport â celle du trou de sondage, c.-à-d.: 

5= 	 
d /sin ALP 

ou N est le nombre de diaclases qui sont inclinées d'un angle AL par rapport au trou de sondage et qui coupent ce trou surie 
longueur L. L'équation indique que N est égal à L/d si ALP est égal à 90° et que N est égal à 0 si ALP est égal A 00 . 
Evidemment, pour toute ligne de mesure il y aura une zone aveugle où toutes les caractéristiques structurales inclinées d'un 
angle qui tend vers 0 0  par rapport à la ligne ne seront probablement pas repérées. De plus, afin de déterminer le nombre réel 
de diaclases, on voit que la ligne de la base devrait être orientée à 90o par rapport aux plans des diaclases. on peut calculer 
le nombre réel de diaclases dune  autre façon: 

Nao  = L / d = N/sin ALP 

et 

d = L sin ALP/ N 
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Fig. G-12. La projection de la force résultante ou de son opposé agissant sur un bloc qui 
glisse sur un plan d'une attitude de 185° , 600  le long d'une ligne de plongement 
arbitraire de 195 ° , 15 °  (projection de l'hémisphère inférieur). 

Fig. G-13. La variation du nombre de diaclases entrecoupées sur un trou de sondage de longueur 
L dépend de l'angle a compris entre les diaclases et le trou. 

La relation entre l'espacement réel et l'espacement observé des diaclases: 
a) projection horizontale, et b) projection verticale. 

Fig .  G-14.  
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De même si une ligne d'observation sur un affleurement horizontal d'une direction b est utilisée pour observer un ensemble 
de diaclases d'une direction a, l'angle entre la ligne d'observation et la direction est ( b-a ) (2). (Comme seul l'angle absolu 
entre la ligne d'observation et les plans noue intéresse, l'équation doit éliminer la possibilité d'obtenir un angle négatif. 
L'espacement apparent d' (Fig. G-14a) sera relié à l'espacement mesuré. En supposant que l'espacement est régulier, de la façon 
suivante: 

d. = x sin (Ab-al) 

Si les diaclases sont inclinées d'un angle i (Fig. G-14b), on.peut déterminer l'espacement réel d des diaclases de la façon 
suivante: 

d d.sin i 

X sin(lb-al) sin i 

A mesure que l'angle entre les plans observés et la ligne d'observation tend vers 0 0 , l'espacement réel calculé d tend vers 
0. Par conséquent, on est recommandé d'utiliser un angle minimum de 5 0  lorsque cette formule de correction est appliquée (2). 
De plus, si la surface d'observation est rugueuse, les principes de base des calculs ne sont plus valables parce qu'il devient 
possible de faire des observations en place en trois dimensions. Par conséquent, pour des fins pratiques on pourrait établir 
une régie par laquelle on limite l'utilisation de l'équation précédente pour determiner l'espacement réel pour les cas de la 
rugosité de la surface d'observation, c.-à-d. la  hauteur des projections, est inférieure à l'espacement des diaclases (8). La 
réciproque de l'espacement réel est l'intensité réelle des diaclases, elle peut être arrondie et utilisée dans un réseau A 
surfaces égales lorsqu'on détermine les attitudes moyennes des plans.  • 

On utilise ensuite le réseau polaire représenté A la Fig. G-2 pour tracer les attitudes des pôles des plans, corrigées ou 
non pour leur intensité réelle selon les conditions décrites ci-dessus. On représente sur des diagrammes séparés les observations 
obtenues des trois différentes lignes et on les compare pour être sûr qu'elles représentent le meme domaine (7). Si les 
observations ne s'accordent pas, on devrait examiner de nouveau les limites des domaines et, peut-être les corriger. Si les 
limites initiales sont toujours considérées comme étant correctes, alors on peut tracer les trois lignes sur un seul diagramme. 
On pourrait recueillir les observations sur deux autres lignes comprenant 50 plans chacune, tracer les lignes séparément et les 
comparer au diagramme composé obtenue par les trois premières lignes. on répéterait ce procédé jusqu'à ce qu'aucune modification 
substantielle du diagramme composé de toutes les lignes ne survienne. 

On devrait dessiner les contours des pôles des plans en utilisant la méthode de Schmidt qui consiste à placer le réseau sur 
une grille carrée (Fig. G-15). Ensuite, en faisant coincider le centre d'un cercle unitaire qui représente 1% de la surface 
de projection avac chaque point de la grille, on compte le nombre des pôles dans cette surface et on indique ce nombre sur le 
point de la grille. Dune autre façon, on peut diviser le nombre de pôles dans la surface unitaire par le nombre total de pôles 
dans le réseau et exprimer ce nombre en pourcentage. On peut tracer ainsi de contour en choisissant un intervalle approprié, 
qui peut être 0.5, 1 ou 10% selon le nombre de données. De cette façon, on peut déterminer les attitudes de la concentration 
maximum de pôles. On a observé qu'on ne peut pas nécessairement classé les ensembles selon l'intensité relative. On considère 
qu'il est prudent de comparer les résultats obtenus à l'aide de cette méthode et les observations en place pour classer les 
ensembles par rapport A leur prédominance ou à leur signification pratique. 

On devrait prendre certaines précautions lorsqu'on choisit les données. Par exemple, on a trouvé que l'on a tendance A 
ignorer les fractures parallèles à la schistosité. et  A la stratification. On ne devrait pas considérer les fractures dans une 
roche qui n'est pas définitivement native des formations locales (par ex., les fractures fausses-faites par l'homme) ni les 
surfaces planes apparemment de quelques pouces carrés seulement d'étendue. On ne devrait évidemment pas considérer les parties 
petites et irrégulières des grandes surfaces et de même, les surfaces tressées prés des failles connues (9). 

La Fig. G-16 représente une rupture de cisaillement selon la théorie de Mohr de la résistance, suivant des plans inclinés 
d'un angle ALP ou (45 + FI/2) par rapport au plan principal majeur. Dans des conditions idéales, on aura deux groupes de plans 
qui produisent des plans conjugués de cisaillement gli, selon la théorie de Mohr sur la résistance s'entrecroisent en formant 
un angle de (90-FI) degrés. Il en résulte alors que, si on a identifié sur place les plans conjugués de cisaillement, la 
direction de la contrainte principale majeure au moment de Pa rupture devait etre la même que celle le la bissectrice de l'angle 
aigu compris entre les plans. 

D'une autre façon de nombreuses expériences ont démontré que dans la roche fragile, les fractures se forment habituellement 
dans la direction de la contrainte principale majeure (Fig. G-17a). La formation de micro-fractures dans la substance rocheuse 
peut causer une contrainte de traction (Fig. G-17b) qui pourrait amorcer la formation d'une fissure normale A la limite de la 
micro-fracture et qui se propagerait dans la direction de la contraite principale majeure. A l'échelle macroscopique, la 
propagation de ces fissures se manifeste tout comme la série de fractures verticales représentées à la Fig. G-17a. Le plan de 
cassure serait perpendiculaire à la direction de la contrainte principale mineure 5IG-3 (Fig. G-17c). 

Si la contrainte principale intermédiaire 5IG-2 était égale a la contrainte principale mineure SIG-3, les fractures se 
formeraient sur une famille de plans parallbles a la direction de la contrainte principale majeure 5IG-1. On appelle axe BET , 
l'intersection de tels plans. En fait, les diaclases se forment habituellement par groupes plus ou moins à 90 0  d'intervalle 
A cause de l'anisotropie des contraintes ou du matériau. On peut ainsi déterminer la direction de la contrainte principale 
majeure pendant la formation des fractures en analysant la structure pour déterminer l'axe SET. Alors qu'on réfère habituellement 
à de telles fractures par fractures de traction, il est probablement plus juste, en considérant que la masse rocheuse ne supporte 
probablement pas les tensions réelles, de les appeler des fractures d'extension pour indiquer que la roche s'est dilatée 
perpendiculairement â la direction de la contrainte principale majeure (ce phénomene est parfois appelé effet de Poisson). 
Cependant, le sujet est complexe puisqu'une partie des fractures peut avoir été provoquée par la libération d'une poussée majeur. 
Ces fractures seraient ainsi normales à la direction de la contrainte principale majeure précédente. 

Plusieurs autres situation complexes menant à la formation de diaclases doivent exister dans les masses rocheuses réelles 
soumises à des contraintes tectoniques. La figure G-18 représente un cas relativement simple qu'on peut imaginer. Les couches 
de roche A d'un rapport de Poisson de 0.5 enferme une couche de roche B d'un rapport de Poisson de 0.1. Pour les fins de la 
démonstration, on suppose que les couches peuvent se déformer latéralement et qu'il n'existe pas de contrainte dans la direction 
normale à la feuille de papier. Les déformations unitaires latérales des couches lorsque ces couches sont soumises à une pression 
normale Sv sont alors: 

• 	 e = -O. 55 ,/E a 

e b  = -0. IVE 

Cependant, si les couches sont bien attachées, l'expansion latérale de la couche B sera forcée d'être égale à une valeur qui 
se rapproche .de -0.5Sv/E. Par conséquent, des contraintes de traction commenceraient à exister dans cette couche et seraient 
égales A: 

n ,g. 	-(0.5 -0, 1.)S ,E/E= -0.4S,. 

De telles contraintes pourraient produire des fractures de traction ou des diaclases perpendiculaires A la stratification. Il 
est probable que plusieurs combinaisons semblables de contraintes et des propriétés du matériau expliquent la diversité des 
systèmes de diaclases observés. 

La ligne d'intersection des plans de la structure classés"au premier et deuxième rang, ligne appelée axe BET, aurait pu être 
la ligne de moindre résistance à l'injection de magma et est ainsi importante en ce qui concerne la géometrie des filons de 
minerai (11). De plus, on considère que l'axe BET influence les problèmes de stabilité, tel l'affaissement dans les zones oû 
les attitudes sont presque verticales. De même les axes BET qui sont en plein jour A la paroi d'un talus rocheux auraient une 
orientation critique. En considérant le concept que l'axe BET coincide avec la direction de la contrainte principale majeure 
lors de la formation des caractéristiques structurales, on a postulé qu'un réseau d'axes BET convergent indique une zone oû il 
y avait une concentration plus grande de trajectoires de contraintes; plus les fractures résultantes sont intenses, plus la masse 
rocheuse est faible. L'extrapolation de ce concept révèle que dans une telle zone existe une plus grande concentration de minerai 
et que les puits et les autres excavations importantes ne devraient y être creusés (11). 

En considérant la longue période de temps qui s'est probablement écoulé depuis la formation des ensembles de fractures 
examinés jusqu.A . maintenant, personne ne serait surpris si l'histoire tectonique qui s'est déroulée durant cette période comprend 
le gauchissement, le plissement ou :la formation de failles. Par conséquent, des ensembles qu'on aurait pu facilement distingués 
après leur formation peuvent maintenant avoir des attitudes qui varient d'un point A un autre de la masse rocheuse. L'effet 
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Fig. CI-16. Plans conjugés 

de cisaillement selon la 
théorie de Mohr de la 
résistance. 
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Fig. G-15. Une grille de compte pour les 
diagrammes de densité des Oles. 
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Fig. G-17 . La formation des fractures dans la roche fragile parallèlement à la 
contrainte principale majeure. 
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Fig. G-18- Les diaclases produites par des couches de roche ayant des coefficients de 

Poisson différents et soumises à un chargement normal. 



G-9 

composé de tels phénomênes pourrait produire la formation d'une bande de concentration de pôles ou ceinture de pôles. L'étude 
de telles données et les analyses cinématiques peuvent aider à l'établissement d'Un programme pour déterminer les conditions 
des contraintes naturelles. 

La dispersion des attitudes des divers élémentS de l'ensemble devrait etre une propriêté importante de l'ensemble. Par 
exemple, si on montrait que l'attitude d'une concentration maximum d'une mine à Ciel ouvert, mais que la dispersion était telle 
que quelques éléments étaient en plein jour, alors on pourrait déterminer, O l'aide du calcul de probabilité, la surface de la 
paroi du talus influencée par des éléments critiques de l'ensemble (2). 

Cependant, on a montré que, si on utilise une table de nombres au hasard pour représenter les attitudes d'une distribution 
uniforme, la concentration résultante varie considérablement de 1% des points situés dans 1% de la surface, comme ce serait le 
cas pour une représentation idéale d'une distribution uniforme des attitudes (8). On obtient des maximums qui pourraient etre 
considérés comme représentatifs des ensembles prédominants si on ne connaissait pas la source des données. En tenant compte 
de ce qui précède et en essayant de déterminer une 'certain Signification de la dispersion observée, on a établi un indice de 
dispersion des diaclases qui est égal à la surface entourée par un contour donné de concentration de diaclases pour tous les 
ensembles et qui est exprimée en pourcentage de la surface, entourée par le môme contour d'un échantillon pris au hasard d'une 
distribution Uniforme en utilisant le môme nombre de points. On considère que cet indice donne une mesure du degré d'uniformité 
d'un système de diaclases; un indice élevé signifie un bas degré d'uniformité et ainsi probablement une masse rocheuse plus 
résistante • (8). 

En plus du relevé. des attitudes des diaclases et de la détermination des ensembles prédominants, d'autres renseignements 
devraient étre enregistrés lorsqu'on prépare une carte des caractéristiques structurales. on devrait déterminer l'espacement 
moyen de chaque ensemble de diaclases et tenir compte, si nécessaire, des corrections calculées de la façon décrite, ci-dessus. 
De plus, on devrait noter la longueur maximum observée de toutes les diaclases, la longueur maximum étant probablement la plus 
représentative (8). La rugosité devrait etre estime et exprimée par l'aspérité divisée par la distance entre.les aspérités 
semblables: Enfin,' si on a montré que la masse rocheuse contient trois ensembles de fractures prédominants, on peut multiplier 
les espacements moyens de chaque ensemble pour obtenir le volume d'un bloc unitaire typique, qui peut etre utile pour prédire 
grossièrement les propriétés mécaniques de la masse rocheuse en se basant sur les expériences entreprises à différents sites. 

L'informatiàn supplémentaire la plus importante est peut-étre la description du matériau de remplissage, des produits 
d'altération et de la formation des breches. Lorsque les failles sont situées sur un site particulier et que leur étendue est 
délimitée, il est alors important de mieux connaItre les propriétés de la surface de la fracture. Par rapport â la stabilité 
on peut clàsser la variété infinie des failles en quelques catégories. 'La figure G-19a représente une faille inverse dont la 
séparation des deux côtés.de la surface de la fracture'est essentiellement nulle; d'autres fractures ne se sont pas formées. 
La figure G-10b représente une faille avec ramification typique causée peut-etre par les contraintes secondaires de traction 
(c.-a-d. les contraintes créées aprês la formation de la fracture). La figure G-19c représente un cas plus extrême où des brèches 
sont formées; le mouvement et les contraintes secondaires ont créé une zone de roche brisée sur la ligne de faille. Une 
description de la présence de n'importe quel matériau étranger (par ex., argile, gypse, quartz) est d'une grande valeur pratique. 

-En faisant l'analyse de structure ou l'étude des caractéristiques structurales majeures, on pourrait rencontrer le problème 
simple de la rupture d'un talus par cisaillement plan. Dans le cas d'un problème è deux dimensions, le mouvement est 
perpendiculaire a la direction de la caractéristique structurale et la réaction d'un plan s'oppose à ce mouvement (on ignore 
ainsi la résistance qui pourrait exister aux extrémités du bloc). Un exemple peut illustrer l'analyse par projections graphiques; 
le sommet d'un talus a une direction de 070 0  et un pendage de 30 0 ; une faille a une direction de 070 0  et un pendage de 25 0 . 
La figure 0-20 montre la projection de ces plans et de leurs pôles. Comme la projection F du plan de faille est au-delà de la 
projection S du plan du talus, un glissement est possible, c.-à.-d. que S coupe F par en dessous. Le glissement naissant est 
selon-la direction du pendage et les forces de réaction sont dans le plan perpendiculaire A la direction et perpendiculaire A 
F. S'il n'y a pas de cohésion sur le plan, la réaction maximum possible du plan est A un angle égal à l'angle de frottement 
FI mesuré à partir de la normale ou le pôle pf du plan comme à la figure G-16  ou' l'angle FI est mesuré de pf â-r. Si -r se 
trouve du côté AU centre 0 du cercle de la projection F, la situation est stable parce que la réaction R est orientée de façon 

. 
a ajouter une coMposante deforce en excès parallèle au plan de glissement naissant. NOtOns qu'on aurait pu tracer un cercle 
de frottement. Cependant, le seul point du cercle qui nous intéresse est celui qui est dans la direction du pendage. . . 	. 

Un problème un peu-moins simple est le glissement naissant sur un plan dans une direction autre que la direction 
perpendiculaire â la direction de la faille (5). Par exemple, considérons le môme talus, mais avec une faille de 185., 60 0 . 
La figure G-21 représente les projections des deux plans. La zone I à H est la seule partie de la projection F du plan de faille 
qui est au-delà de la projeetion'S du plan du talus ou que le talus coupe par en-dessous. L'intersection du plan de faille et 
du pied du talus, représentée par le point I, définit donc le plongement maximum du mouvement naissant. Le plan qui contient 
les réactions agissant sur le bloc doit être perpendiculaire au plan de faille F et ainsi doit contenir le pôle pf. Le plan 
doit aussi contenir la ligne de plongement OI, la direction du mouvement naissant. Par conséquent, la projection du plan 
discontinue à la figure G-21 représente le plan des réactions. Dans ce cas, comme du plan qui contient les réactions ne serait 
pas vertical, seule une composante de la force de gravité agirait sur le bloc' pour le glisser vers le bas du plan et produire 
la réaction normale N de laquelle la réaction du frottement dépend. Donc, lorsque l'angle FI est porté sur la projection du 
plan des réactions,(Fig. G-21) au point -r qui représent la réaction résultante, pour déterminer s'il existe une condition stable, 
on doit comparer la position de -r et le point d'intersection du plan qui contient les réactions et du plan vertical qui passe 
par 0 et qui est normale du plân'précédent (dans lequel la composante du vecteur W agit). Sans qu'il soit nécessaire de 
représenter cette intersection, on voit â la figure G-21 qu'il existerait une condition stable parce que le point -r serait situé 
sur le côté de cette intersection vers le pied du talus. 

Le glissement naissant d'un coin de roche le long de deux plans intersectés est un troisième cas, plus complexe (5). Par 
exemple, deux plans de cassure ont des attitudes de 210., 40. et 185., 60° avec des pôles p i  et p2  (Fig. G-22). Le glissement 
naissant est selon une ligne de plongement d'une direction quelque part entre les directions des deux plans de cassure - disons, 
dans cet exemple, que la direction de l'intersection (qui est en plein jour au-dessus du pied du talus) et qu'ainsi le contact 
est maintenu sur les deux plans: Les plans des réactions des forces de chaque plan de cassure doivent passer par leurs pôles 
et le pôle 1 de la ligne de glissement. De même, on détermine les résultantes -r i  et -r2  en portant sur la projection de ces 
plans les angles de frottement FI-1 et FI-2 (Fig. G-22). La résultante combinée des réactions résultantes individuelles R i  et 
R, doit donc Être dans le plan qui comprend -r i  et -r2 . Si la projection de ce plan est située sur le côté de 0 dans la direction 
du mouvement naissant, la situation est stable. 

Afin d'éviter les cas extremes, on doit se rappeler que, alors que la structure des caractéristiques structurales est 
importante pour évaluer la résistance et la rigidité des masses rocheuses fragiles, certains facteurs tels la teneur en humidité, 
le degré d'altération et les pressions de l'eau interstitielle, qui déterminent la résistance au cisaillement, peuvent étre 
plus importants dans le cas des roches plastiques. Et môme dans la roche fragile, la présence de zones de brèches, de zones 	. 
altérées et de couches d'argile a une aussi grande importance. En d'autres termes l'investigation d'un site doit être reliée 
aux problèmes qui pourraient survenir. 

La programmation pour tracer les densités des pôles 

comme nous l'avons montré plus haut, dans un réseau à surfaces égales, la distance de la projection du pôle d'un plan du 
centre est: 

r = /2 R sin 0/2. 

Les coordonnées rectangulaires du pôle p (Fig. G-23) auront les valeurs suivantes: 

x1 
 r sin A, and yi = 4 cos& 

00 A est l'azimut du pôle. 

Le rayon d'un cercle de comptage de 1 pour cent (c.-A-d. qui contient 1% de la surface projetée totale) est: 

c = R/10. 

Comme le réseau est en fait continu â la circonférence avec les surfaces opposées, les points qui se trouvent dans le cercle 
primaire de comptage (Fig. G-24) doivent etre ajoutés è ceux qui se trouvent dans le cercle secondaire de comptage à l'autre 
du diamètre. 
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Fig. G-19 La classification des failles pour les fins des études de mécanique: aj Une 

faille nette  b) Une faille ramifiée, c) Une faille bréchiforme. 

Fig .  G-2Œ L'analyse d'une rupture naissante de 
cisaillement plan dans un talus S è 
0700 , 300  sur une faille F à 0700 , 25°(LH) 

Fig. G-21. L'analyse du glissement dans un talus 
S à 0700 , 30°sur une faille F à 1850 , 
600 , le plongement maximum du mouvement 
naissant est représenté par 01 (LH). 

Fig. G-22. L'analyse du glissement naissant le 
long de l'intersection de deux plans 
(projection sur l'hémisphère inférieur). 
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La distance entre chaque point de donnée (x,,y,) et chaque point de la grille (x 2, y2) peut être déterminée à l'aide de 
l'équation classique suivante: 

d = ((x2 	14) 2  + (Y2 - Y1) 2  )1 /2  

Si la distance d est inférieure au rayon c du cercle de comptage, on donne au point de la grille une valeur de 1 ou un 
accroissement de 1 qui s'accumule jusqu'au nombre de points des données en deçà du rayon d'un cercle de comptage voisin à ce 
point de la grille. 

Un programme se compose des données, des calculs et des résultats. Les données sont habituellement une variable entière 
égale au nombre de paires de données gui seront traitées et une matrice qui se compose de l'angle d'azimut en degrés par rapport 
au pôle du plan et de l'angle de plongement du pôle en degrés. Le sous-programme, qui donne le compte de la densité chiffrerait 
les mathématiques ci-dessus en tenant compte, lorsque approprié, de la nécessité d'inclure les points de la grille qui se trouvent 
dans le cercle secondaire de comptage (12). 

Les résultats peuvent être une matrice de valeurs de densité pour chaque point de la grille sur un réseau de Schmit A surfaces 
égales avec la convention de comptage de 1%. L'imprimante peut être utilisée pour tracer ces nombres selon la position 
géométrique du point de la grille. Ces résultats peuvent être soit les valeurs réelles de densité soit les valeurs de densité 
en pourcentage. Alors qu'il est possible de considérer les résultats comme des données pour la machine à tracer , et d'obtenir 
les lignes de contour des valeurs, on peut en très peu de temps tracer â la main les lignes de contour tout en se familiarisant• 
avec les diverses concentrations et leurs dispersions. 

La décompoSition des contraintes  

On peut décomposer les contraintes dans une masse rocheuse en ses composantes normales et de cisaillement qui agissent sur 
un plan donné, tel une faille, en utilisant des projections stéréographiques (13). La figure G-25a représente les contraintes 
agissant sur un élément infinitésimal. Par la sommation des forces dans la direction des x et des y, il s'ensuit que les 
contraintes dans le plan oblique sont: 

Cf= U COS 2  

T= ai  sin o COS a 

où ALP est l'angle entre le plan principal majeur et le plan oblique. Pour la contrainte résultante f, on a les relations 
suivantes: 

f 2  = Cr 2  

= al 2  cos 4  a + a l 2  sin' a cos 

. 	cos' a 

fu
1 
 cos a 

Puisque la contrainte résultante sur cet élément doit être dans unè direction opposée a celle de SIG-1, dans ce cas la direction 
des x, on la représente par fx (noter que ALP est donc aussi l'angle compris entre fx et la normale au plan oblique). Avec SIC-
2 dans la direction des y et SIC-3 dans la direction des 3, on peut établir des équations semblables: c.à.d., fy = (SIG-2) cos 
BET et f.2  = (SIG-3) cos y, on BET et y sont les angles compris entre fy et f 3  et le pôle du plan oblique. 

On détermine la contrainte résultante f dans le plan oblique, pour une condition de contrainte triaxiale, par ses composantes: 

fa . f '+f + f 2  
y 

= (71 2  C5S 2  a + (72 ' cos' 0  + U3  cos y 

Ol e  1 2  + U2 ' ni' ± a3  n a  . 

où t, m et n sont les cosinus des directions du pôle du plan - incliné. 

Un exemple est peut-être la meilleure façon d'illustrer la décomposition de la contrainte résultante en ses composantes 
normales et de cisaillement (13). Considérons un plan de faille avec'une attitude de 135., 70 0  dans un champ de contrainte S, 
= 10 kips/po 2  (69 MN/m2) à 009., 38., S1 = 5 kips/po 2  (34.5 MN/m2) a 135., 360  et S3  = 3 kips/po2  (20.7 MN/m2) à 250 0, 32., qui 
sont toutes des contraintes de compression. Afin d'examiner la stabilié d'un bloc qui coMmence a glisser vers le bas d'un plan, 
on doit décomposer les contraintes dues au plan et qui agissent sur le bloc en leurs composantes normales et de cisaillement. 
Les axes des x, des y et des z sont dans les directions de s, de s 2  et de s 3 . 

Les composantes orthogonales de ,.f sont: . 

fx f cos A = fa 	• 
fy = f cos B = fb 
f 3  = f cos C = fc 

ou A, B, C sont les angles entre f et les axes des x, des y et des z et où a, b, c sont les cosinus de directions de f par rapport 
à ces axes. Tl s'ensuit que: 

a 	S, 1./f 
b = S2  m/f 
ce S 3  n/f 

On commence la solution du probléme en traçant S I , S2, S, et p, le pôle du plan oblique (Fig. G-25b). En mesurant à 
l'échelle, on a trouvé que les angles ALP, BET et GAM sont 360 , 760  et 57 0  respectivement (noter que ces angles devraient être 
aigus et que les vecteurs à 180° par rapport A la direction précédente de S,, S 2  et S3  représentent aussi ces contraintes). 

Donc, 

1 = cos 36 = 0.81 
m = cos 76 = 0.24 
n = cos 57 	0.54 

et 

f2  = (10 x 0.81) 2 	(5 x 0.24) 2  .1- (3 x 0.54) 2  . 69.1 
f 	8.3 kips/po 2  (57.3 MN/m2 ) 

Ainsi 

a = 10 x 0.81/8.3 = 0.975, A = 13. 
b = 5 x 0.24/8.3 = 0.144, B = 82. 
c = 3 x 0.54/8.3 = 0.195, C = 79 0  

Afin de déterminer l'orientation de f, il est suffisant de localiser la projection de son opposé -f qui sera dans l'hémisphère 
inférieur. A la. figure G-25C on trace les arcs de 13., 82. et 79° pour localiser -f. 

Pour déterminer BIG et TAU dans-le plan de faille, on doit déterminer l'angle TET compris entre f et -p. En faisant passer 
un plan par -f et par p, on peut mesurer l'angle A l'échelle et on obtient une valeur de 26. (Fig. G-25d). On a ainsi: 

•  SIC = 8.3 cos 26 = 7.4 kips/po. (51.1 MN/m2) 
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Fig. G,-23. Les coordonnées d'un pôle p utilisées 
dans les analyses de structure par 
ordinateur. 

Fig. (1-24. La relation entre les cercles 
primaire et secondaire de comptage 
pour déterminer les concentrations 
des pôles; 

Fig.C1-25. La décomposition des contraintes dans une masse rocheuse en contraintes normal et de 
cisaillement dans un plan: a) un élément qui montre la décomposition d'une contrainte 
principale en contraintes normale et de cisaillement dans un plan oblique, (b) les 
contraintes principales et le pôle d'un plan oblique tracés sur un diagramme stéréogra-
phique, (c) la détermination du vecteur de la contrainte résultante dans un plan obli-
que, (d) la détermination des vecteurs des contraintes normale et de cisaillement dans 
un plan oblique (projections sur un hémisphère inférieur) (13). 



et 

G-13 

TAU = 8.3 sin 26 = 3.6 kips/po2 (24.8 MN/m 2 ) 

On obtient la direction de TAU en sachant qu'il est dans le plan de faille et dans le plan normal au plan de faille; on connait 
le sens de la direction, TAU étant une composante de f. La figure G-25d représente l'opposé sur la projection de l'hémisphère 
inférieur. On peut analyser la stabilité en utilisant l'équation de Bohr de la résistance: 

r=c+(a-u) iancp  

où TAU -f est la contrainte de cisaillement dans le plan à la ruptuee, o. est,la cohésion entre les surfaces, SIC est la contrainte 
normale entre les plans qui résulte de l'état des contraintes naturelles, u eSt la pression de l'eau entre les plans et FI est 
l'angle effectif de frottement. • 

• 
Lorsqu'on traite les contraintes en trois dimensions, par ex., lorsqu'on établit l'histoire des directions des contraintes 

principales A l'aide d'analyses de structure ou, lorsqu'on détermine les contraintes principales actuelles pour des fins de 
contruction, on rencontre certains problèmes dans la présentation des informations. Cet aspect est important pour la 
communication et pour les analyses. 

Pour représenter l'état des contraintes dans trois plans orthogonaux et, ainsi, les contraintes triaxiales en un point, on 
peut utiliser le diagramme de Bohr, qui sert habituellement A représenter l'état des contraintes dans un plan. Les cercles de 
contraintes pour chaque plan principal, lorsque celui-ci est orienté de la façon indiquée à la figure G-27a, sont tracés sur 
le meule diagramme (Fig. (-27b). Les axes x, y, z coincident avec les directions de SIC-1, SIS-2 et 8IG-3. Les cercles a, b 
et c, respectivement de centre A, B et C,-représentent les contraintes dans les plans xy, yz et zx respectivement. 

. 	. 
Dans les études en place, on prend fréquemment une série de mesures le long du trou de sondage A l'aide desquelles on calcule 

les contraintes dans le plan perpendiculaire au trou de sondage. On appelle contraintes principales secondaires les contraintes 
normales maximum et minimum dans ce plan; elles ne sont pas nécessairement les contraintes principales réelles puisqu'il peut 
exister des contraintes de cisaillement dans ces plans dans la direction parallêle à l'axe du trou de sondage. Une autre méthode 
pour présenter graphiquement les données consiste à tracer la grandeur de ces contraintes principales secondaires SIC-1  et 81G'- 
2 le long de la ligne du trou de sondage (Fig. G-28) et l'attitude ou l'angle de plongement de la contrainte normale maximum. 
On doit reconna/tre qu'un tel graphe donne des informations limitées puisque les grandeurs et les attitudes des contraintes 
principales réelles sont encore inconnues (les mesures n'ont pas donner d'informations pour les plans parallèles au trou de 
sondage)... 

' 	' 	 • 
. Lorsqu'on a pris suffisamment de mesures en divers points d'une masse rocheuse pour déterminer les trois contraintes 

principales, il est parfois intéressant de tracer le long des lignes de section le rapport SIG-1/SIG-3 en fonction de x (Fig. 
G-29a); Si la roche est très altérée de sorte que la cohésion est essentiellement nulle, ce rapport est particulièrement 
important puisque la théorie de Màhr de la résistance montre que la valeur maximum est égale A tan' (45 . FI/2). Lorsque c 
o, cette valeur maximum s'appliquerait au rapport (BIG-1 	5IG-c)/(SIG-3 + SIG-c) lorsque SIG-c = c/tan FI 

Un graphe d'un type semblable consiste à tracer (8IG-1-5IG-3) en fonction de x, ce qui équivaut A tracer la contrainte maximum 
le cisaillement (c.-à-d. TAU-m = 1/2 (SIG-1-SIG-3)) (Fig. G-29b). 

Selon la mnme façon de procéder, on tracer parfois le rapport (BIG-1 - SIG-3)/SIG-3 en fonction de x. Ce rapport est la 
mesure de (mais n'est pas égal à) l'angle BET d'obliquité de la contrainte résultante sur un plan, c.-à-d. TAU-f est proportionnel 
à TAU-m = (BIG-1 - SIG-3)/2 et BIG sur le plan de rupture est proportionnel A SIG-3 pour un matériau pulvérulent. Rappelons 
que, selon la théorie de.Mohr de la résistance, l'angle maximum d'obliquité est égal à l'angle FI de frottement interne, c.-A-
d. TAU FI TAU-f/SIG. Le rapport précédent doit donc être plus petit qu'une certaine valeur enveloppe qu'on peut calculer en 
connaissant FI (on pourrait faire une analyse semblable pour c 5 o). 

• _ 	. 	. 
Une autre techniqùe de eprésentation graphique des conditions des contraintes naturelles utilise les ellipaes -et ieS 

ellipsoIdes. ,La composition des contraintes normales et de cisaillement donne la résultante f qu'on peut relier aux contraintes 
principales de la façon précédente, Il s'ensuit que fx 2/S/G2-1 = sin2  TET et fy2/SIG2-2 = 0052 TET. Ainsi on peut établir 
l'équation d'une ellipse: 

f. 2/cr i  + fy 2/i72 2 	1. 

Il s'ensuit que les points d'une ellipse dont le grand axe et. le petit aux sont égaux respectivement à SIG-1 et SIG-2 représente 
fx et fy, la distance radiale étant égale à f. De même, on peut combiner les ellipses des contraintes résultantes dans les plans 
yz et zx pour former un ellipsoIde de contrainte pour un état de contrainte triaxiale. En fait, comme la contrainte résultante 
f est rarement sinon jamais utilisée dans les analyses de contraintes, dans la plupart des cas, on peut remplacer ces ellipsoIdes 
en spécifiant ou en traçant simplement les contraintes principales. 

Une autre méthode qui est parfois utile pour représenter graphiquement la variation des contraintes principales mesurées 
d'un point à un autre consiste â utiliser le graphe isométrique (Fig. G-26). En connaissant la direction TET et 1.inclinaison 8P8 
de chaque contrainte principale, on peut calculer leurs cosinus directeurs correspondant aux axes, E, V et N. On a par exemple: 

= cos (r sin 0, m =  sin 0 , n = cos i) cos 0. 

On peut alors calculer les projections des vecteurs des contraintes principales sur les trois axes en multipliant leur grandeur 
par leurs cosinus directeurs. on peut utiliser ces projections pour tracer à l'échelle les vecteurs de contrainte. On devrait 
suivre certaines régies telles que tracer tous les vecteurs au-dessus du plan horizontal et utiliser des flèches qui s'éloignent 
de l'origine pour les contraintes de traction et qui se rapprochent de l'origine pour les contraintes de compression. 

Un diagramme à surfaces égales comporte certains avantages pour traiter un grand nombre d'observations des directions des 
contraintes principales. On trace les vecteurs de contrainte principale de la même façon que les lignes. On trace les lignes 
de contour des pôles de ces vecteurs et on traite par ailleurs les pèles de la même manière que les réseaux de structure. 

Pour des plans obliques sur lesquels SIC et TAU agissent, •A, B et C sont en fait les centres de familles de cercles qui 
représentent les lieux des contraintes (SIC, TAU). Les attitudes de ces plans obliques sont déterminées par le cosinus des 
angles compris entre les normales aux plans et les axes de l'espace, c.-à-d. par les cosinus directeurs de 1, m et n qui varie 
de 0 à 1. On peit montrer' ainsi que, pour une famille de plans avec un des  cosinus directeurs constants, SIG et TAU sont reliés 
(14). Si n est constant, l'équation est: 

- 	 - 

T2+  le-  l (u 1 4-e2)32= 1/4(e1 -(12)2 n'(1 f-u3)(e2 -u3" 

il s'ensuit que le centre de la famille de cercles de Mohr est à (1/2(SIG-1 + SIC-2), 0) ou A et que les rayons sont égaux à 
1/4 (SIC-1 - 8IG-2) 2  + n2 (SIG-1 - SIS-3) (5IG-2 - Lorsque n = o, le rayon est égal à 1/2(SIG-1 - 5IG-2), ou est le 
même que celui du cercle a; lorsque n = 1, le rayon est égal à 1/2(SIG-1 + 8IG-2) - SIC-3 ou à la distance A SIC-3. Si / ou 
m est constant, les .équations suivantes définissent des familles semblables de cercles: 

' 	[ci-  (a2 +c3)} 2  =1/..1(a 	) e  +  

	

2 	3 	2 	1 3 	1 
. T e  t [U - (Ui  +Œ3)} = 1/4 (U

1  . Œ ) 2  +rua (s
3 

-
2)(a l 

Les centres de ces deux 'familles sont B ét C respectivement. Par exemple, le plan yz est déterminé par 1 = o et les contraintes 
sont déterminées par le cercle de centre'B et de rayon-(SIG-2 - SIG-3)/2. Pour n1, le rayon du cercle est égal à B SIG-1. 
De reine, pour des valeurs différentes de /, les cercles de centre C seront déterminés. 

La méthode pour tracer les contraintes sur un plan oblique par rapport aux plans principaux est la suivante (14). Un pèle 
OP (qui est dans la direction de SIC dans le plan) fait un angle TET avec l'axe des x et un angle PSI avec l'axe des z (Fig. 
G-27c). On fait tourner le pèle avec TET ou le cosinus directeur 2 constant dans le plan xy. 02 étant considéré comme une des 
familles de pèles à un angle TET par rapport à l'axe des x, les contraintes dans le plan xy à TET par rapport au plan principal 
majeur détermineront le rayon du cercle de contrainte de centre B. on détermine D sur le cercle a en traçant (2 TET) à partir 
de l'axe des x. L.arc DE est alors le lieu de contrainte (SIG, TAU) dans les plans, le cosinus directeur 2 étant constant. 
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Fig. G - 26. Représentation graphique des vecteurs 
de contraintes triaxiales: a) détermi-
nation de la direction 8 et du plonge-
ment cpd'un vecteur S de contrainte, 
b) une projection isométrique d'un 
vecteur S de contrainte. 

Fig. G..27 .  La construction d'un diagramme de Mohr pour les contraintes en trois dimensions: (a) les 
contraintes qui coincident avec les axes de l'espace, (b) une construction pour détermi 
miner « et T dans le plan représenté par le pôle OP et (c) la rotation du pôle OP dans 
le plan xy (14). 



q-1S .  

De meule, on peut faire tourner OP dans le plan yz selon un angle.constant PSI par rapport A 1•axe des z. Le plan fait un 
angle PSI par rapport au plan principal mineur et sa position peut etre deteriinée sur le cercle -b (Fig. G-27b). Le cosinus 
directeur n étant constant,  l'arc FG de centre A coupe DE en P dent les coordennees (SIG, TAU) sont les contraintes dans le plan 
oblique dont le pele est OP. 
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Fig. C. -28 . Le graphe de la contrainte principale 'secondaire ou les contraintes normales 
maximum et minimum dans le plan perpendiculaire à l'axe du trou de sondage en 
fonction de la distance le long du trou de sondage. 

. 01 _,C7à 

X 
(A) 	 (b) 

Fig. C.1-29. (a) Graphe de la variation du rapport vi/o3  des contraintes principales le long 
d'une ligne, (h) graphe de la variation.de indifférence (al.  -03 ) des contrain:- . 
tes maximums le long de la ligne. 
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