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RESUME

L’exploitation miniere constitue une source de revenue importante dans de nombreux pays a travers
le monde tels que le Canada, 1’Australie, la Guinée, etc. La demande en matieres premieres
s’accroit continuellement afin de soutenir le développement de la technologie, la croissance
démographique et économique dans les pays en voie de développement. Avec 1’épuisement des
gisements de surface ou a faibles profondeurs, 1’exploitation miniére progresse de plus en plus en
profondeur dans des conditions géomécaniques plus défavorables et les risques d’instabilité
deviennent plus élevés. Le design de chantiers et de structures stables constitue donc un défi majeur

auquel sont confrontés les ingénieures en mécanique des roches.

L’utilisation du remblai dans ces conditions constitue une solution efficace pour assurer la stabilité
du terrain, augmenter la récupération du minerai et réduire la consommation énergétique en
ventilation. L’utilisation du remblai dans les mines souterraines s’inscrit également dans le cadre
des nouvelles normes environnementales établies dans de nombreux pays afin de réduire I’impact

des rejets miniers entreposés en surface.

Lorsque les qualites géomécaniques des massifs rocheux sont trés mauvaises, 1’utilisation du
remblai devient une nécessité. Cela permet entre autres de réduire les risques liés aux coups de
terrains associés aux contraintes élevées dans les piliers en minerai. Le design des semelles en
remblai cimenté se heurte alors a une compréhension peu évoluée et de nombreuses controverses
sur les mécanismes de rupture critiques de ces structures. Une avancée majeure a été apportée par
Mitchell (1991) avec I’identification de quatre principaux modes de rupture (la flexion,
I’effondrement, la rotation et le glissement). 1l a également proposé des équations analytiques afin
de prédire I’instabilité de la semelle pour chaque mode de rupture. Cependant, ces solutions sont
restées peu utilisées dans la pratiqgue compte tenu de nombreuses hypotheses simplificatrices
associees a ces travaux. Par exemple, dans le modéle de Mitchell (1991), les épontes rocheuses ont
été considerées comme rigides et immobiles. La contrainte verticale exercée sur la semelle a été
déduite en appliquant une solution analytique d’effet d’arche en considérant une épaisseur du
remblai tres grande. En plus, la résistance de cisaillement entre la semelle et les épontes reste
inconnue en raison de la non-détermination de la contrainte normale entre la semelle et les épontes
rocheuses. Le modeéle de Mitchell (1991) a été par la suite revisé par plusieurs chercheurs dont la

plupart a reconduit les limitations importantes liées a la convergence latérale des épontes et a 1’effet



Vi

de I’excavation sous-jacente sur la stabilité des semelles. Les travaux de Hughes (2014) et de Pagé
et al. (2019) ont permis de mettre en évidence la rupture par écrasement lorsque les contraintes de
convergence sont trés élevées. Néanmoins, le premier a utilisé des valeurs peu réalistes pour
représenter les convergences et le second a surestimé 1’effet de la convergence en utilisant des

chantiers étroits et en excavant le chantier sous-jacent en une seule couche de hauteur trés élevée.

Afin d’obtenir une compréhension plus compléte sur les mécanismes de ruptures des semelles dans
les chantiers souterrains, une série de simulations numériques a été réalisée a 1’aide du logiciel RS2
de Rocscience. Les modeles numériques étudiés prennent en compte la variation de plusieurs
propriétés géométriques des chantiers et des semelles. L’influence du module de Young du remblai
a également été analysée. Les résultats ont montré que 1’écrasement est particulierement plus
frégquent dans les chantiers étroits, mais tous les autres modes de rupture peuvent également étre
observés lorsque la largeur des chantiers devient importante. Un nouveau critere de rupture ou
d’instabilité de semelle en remblai cimenté a été établi afin d’identifier d’une fagon plus objective
I’état critique des semelles soumises a de fortes contraintes latérales et la résistance minimale
requise des semelles dans ces conditions. A partir de cette premiére partie, la flexion a été identifiée
comme principal mode de rupture des semelles de grandes portées dans les chantiers verticaux et

subverticaux.

A la suite de ces résultats, on constate dans un deuxiéme temps qu’il y a trés peu de solutions
novatrices disponibles dans la littérature pour améliorer la stabilité des semelles de grandes portées.
Dans le cas des semelles de grandes portées, la résistance nécessaire peut étre réduite par la
réduction des zones en traction parce que les géomatériaux ont souvent une résistance beaucoup
plus faible en traction qu’en compression. Dans cette deuxiéme partie de ce travail, on a investigué
une solution novatrice qui consiste a ajuster la géométrie des semelles de grandes portées. La
géométrie en archet a été retenue pour cet effet. La stabilité de semelles en forme d’arche a été
analysée a 1’aide d’une série de simulations numériques. Les résultats ont montré que cette nouvelle
géométrie apporte une grande amélioration de la stabilité des semelles, réduit la traction a la base
et la résistance minimale requise pour leurs designs. Plus de travaux sont encore nécessaires afin
d’optimiser cette géométrie et de mettre & jour de nouvelles géométries plus stables contre les autres

modes de ruptures.
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ABSTRACT

Mining industry constitutes an important source of income in many countries around the world
such as Canada, Australia, Guinea, etc. The demand in minerals continuously increases to sustain
the economic, social and demographic growths in the developing countries. With less and less
mineral resources on the surface or at shallow depth, more and more mines have to progress toward
large depth, where the geomechanical conditions are less favorable with higher risks of ground
instability. Rock mechanics engineers thus face important challenges to design and maintain stable

underground openings and structures.

Using backfill in such conditions is an effective solution for improving the ground stability,
increasing the ore recovery and reducing the energy consumption in ventilation. This is why
underground stope backfilling has been accepted in many countries as a sustainable solution to

reduce the environmental impact of surface disposal of mine wastes.

When the rock mass is of very poor quality, the use of mining backfill becomes necessary to
provide a safer working space or helps to reduce rock burst in highly stressed ore pillars. However,
the design of sill mats made of cemented backfill is still problematic due to poor understanding of
the critical failure mechanisms. A pioneering work was made by Mitchell in (1991), who identified
four modes of failure, namely bending, caving, rotation and sliding. Four equations, each
corresponding to one mode of failure, have been proposed based on the limit equilibrium analysis
method to predict the instability onset of sill mats. The solution is not commonly used in practice
due to several key limitations of the models. For example, the rock walls in the Mitchell’s models
were considered rigid and immobile. The vertical stress exerted by the overlying uncemented
backfill on the sill mat was deduced by applying an analytical arching solution and considering a
very large height of uncemented backfill. Moreover, the shear strength between the sill mat and the
rock walls remains undetermined because the normal stress at the interface between the rock walls
and the sill mat is unknown. Mitchell’s (1991) model was later revised by several researchers. Most
of them inherited the same limitations associated with the neglect of wall closure due to underlying
stope excavation. Hughes (2014) and Pagé et al. (2019) identified a new critical failure mode that
is shear by crushing due to the convergence of rock walls after the stope excavation below the sill
mat. However, Hughes (2014) used unrealistic values to represent the convergences of rock walls



and Pagé et al. (2019) overestimated the effect of convergence by considering narrow stopes and
one step excavation of the underlying stope.

In order to obtain a better and more complete understanding of the failure mechanisms of sill mats
in underground mining, a series of numerical simulations has been conducted by using RS2 of
Rocscience. The analyzed numerical models took into account the variation of stope and sill-mat
geometries and mechanical properties of backfill. The results showed that shear by crushing is the
stability controlling mechanism in narrow stopes, but all other critical failure modes can be
observed when the stope width becomes large. Based on the results of this first part, failure by
bending has been identified as the stability controlling mechanism of sill mats with long span in
vertical stopes. In addition, a new criterion of instability based on numerical reproduction of
uniaxial compressive test is, for the first time, established in order to more objectively evaluate the
failure or instability onset of structures and give more objective determination of the minimum

required strength.

Following the results of the first part, one notes that there are very few innovative solutions in the
literature to improve the stability of sill mats of large spans. In fact, the stability of such sill mats
can be improved by reducing the tension at the base after the excavation of the underlying stope
because geomaterials like cemented backfill usually have strength higher in compression and lower
in tension. In the second part of this thesis, an innovative solution is proposed by considering arched
sill mats. The stability of arched sill mats is then analyzed by numerical modeling with RS2 in
comparison with traditional rectangular sill mats. The results showed that this new geometry
significantly improves the stability of the large span sill mat. The tension zones at the base as well
as the minimum required strength of large span sill mats can considerably be diminished through
the use of arched sill mats. More work is still needed to optimize the geometry and identify more

suitable geometry against other failure modes.

Key-words: Sill mat; Arched sill mats; Backfill; Stability; Numerical modeling; Failure; Criterion

of instability for structures
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CHAPITRE1 INTRODUCTION

Mise en contexte et problématique

L’exploitation miniére constitue une source de revenu importante dans de nombreux pays a travers
le monde comme le Canada, 1’ Australie, le Chili, etc. La demande en matiere premiere augmente
substantiellement avec le développement de la technologie, la croissance démographique et
économique dans les pays en voie de développement. Avec I’épuisement des ressources minérales
en surface et a faibles profondeurs, de plus en plus de mines s’opérent vers la profondeur pour
accéder a des gisements qui se trouvent dans des conditions géomécaniques difficiles ou le risque
d’instabilité peut devenir un défi majeur auquel sont confrontés les ingénieurs en mécanique des

roches.

De l’autre c6té, le renforcement des lois environnementales, I’exigence d’application des principes
de développement durable et la sensibilisation des peuples a la protection de leur environnement
poussent les entreprises minieres a trouver de nouvelles utilités des rejets miniers afin de réduire la
quantité entreposee en surface. L’utilisation des remblais constitués de résidus miniers, de liant, de
I’eau et de certains ajouts tels que les superplastifiants pour combler les vides laissés par
I’exploitation permet de réduire la quantité de rejets miniers entreposée en surface. C’est une
solution qui correspond aux principes de développement durable dans 1’industrie miniere. De plus,
I’utilisation des remblais cimentés permet d’éviter de laisser des piliers en minerai et d’augmenter
le taux de récupérations des gisements. La réduction de dilution de minerai, 1’amélioration de la
stabilité du terrain, le contrble des subsidences en surface causés par les activités miniéres,
I’amélioration de I’efficacité énergétique de ventilation sont d’autres avantages qui poussent de
plus en plus de mines a considérer I’application des remblais comme le choix incontournable parmi

les différentes méthodes de minages en souterrain.

Lorsque le gisement est de mauvaise qualité géomecanique ou lorsque le potentiel de coup de
terrain est tres éleve, la méthode de minage coupe-remblai descendant est utilisée. Les remblais
cimentés sont utilisés pour construire un toit plus sécuritaire aux travailleurs. Dans certains cas, on
a aussi besoin de construire une structure en remblai cimenté pour récupérer des piliers de minerai

horizontaux. Une tache commune et critique entre ces cas différents est d’analyser la stabilité du



remblai cimenté exposé a la base, en forme d’une semelle en remblai cimenté. L utilisation du
ciment excessive et non nécessaire nuit a la rentabilité du projet minier et la conception du remblai
peut devenir inacceptable pour I’entreprise miniere. L’utilisation du ciment insuffisant peut
entrainer des conséquences plus graves et indesirables. Une conception optimale du remblai
cimenté est nécessaire. Cela requiert a son tour une bonne compréhension du comportement des

semelles en interaction avec le remblai sus-jacent et les épontes rocheuses dans les chantiers.

Mitchell (1991) est le premier chercheur qui a étudié la stabilité d’une semelle en remblai cimenté
a I’aide d’une instrumentation en centrifuge et d’une analyse en équilibre limite. Il a développé des
équations en considérant la rupture d’une semelle en remblai cimenté par glissement, flexion,
rotation ou effondrement. Sa solution est peu utilisée directement dans la conception des semelles
en remblai cimenté en raison de plusieurs hypothéses trop simplificatrices. Par exemple, dans le
modele de Mitchell (1991), les épontes rocheuses ont été considérées comme rigides et immobiles.
La contrainte verticale exercée sur la semelle a été déduite en appliquant une solution analytique
d’effet d’arche en considérant une épaisseur du remblai trés grande. En plus, la résistance de
cisaillement entre la semelle et les épontes reste inconnue en raison de la non-détermination de la
contrainte normale entre la semelle et les épontes rocheuses. Le modele de Mitchell (1991) a été
révisé par quelques chercheurs, dont Stone (1993), Caceres (2005), Pakalnis et al. (2005), Oulbacha
(2014) et Caceres et al. (2017) mais avec toujours pratiquement les mémes hypothéses.

Dans la pratique sur le terrain, des convergences des parois rocheuses peuvent étre attendues lors
de I’excavation du chantier au-dessous de la semelle en remblai cimenté. Ces convergences peuvent
dépendre de plusieurs facteurs tels que la profondeur de la mine, le régime des contraintes
naturelles, les propriétés des roches et des remblais ainsi que les géométries des chantiers et de la
semelle en remblai cimenté. Il est donc difficile d’obtenir une solution analytique qui permet
d’évaluer les contraintes appliquées sur la semelle et dans le remblai au-dessus de la semelle.
Malgré cela, Sobhi et Li (2017) ont montré que les contraintes dans le remblai et dans la semelle
en remblai cimenté sont largement supérieures aux contraintes estimées selon les solutions
analytiques d’effet d’arche et la solution selon le poids des terres. Plus tard, Hughes (2014) et Pagé
et al. (2019) ont montré que 1’écrasement peut étre le mode de rupture qui contrdle la stabilité des
semelles en remblai cimenté en raison des compressions horizontales dues a la convergence des

épontes rocheuses associées a 1’excavation du chantier en dessous de la semelle.



Comme le mode de rupture causant I’instabilité des semelles en remblai cimenté est 1’écrasement
en compression, il est normal d’observer une augmentation de la résistance nécessaire en fonction
de la profondeur de la mine. La diminution de la résistance nécessaire de la semelle en remblai
cimenté en fonction de 1’augmentation de la portée des chantiers (ou des semelles) a été aussi

expliguée raisonnablement dans les travaux de Page et al. (2019), bien que cela reste contre intuitif.

Dans les modélisations numériques de Pagé et al. (2019), le chantier en dessous de la semelle en
remblai cimenté a été excavé en une seule couche de 10 m. L’effet de la séquence d’excavation du
chantier inférieur sur le mode de rupture de la semelle en remblai cimenté n’est pas pris en compte.
Lorsque le chantier au-dessous de la semelle est excavé de haut vers le bas en plusieurs couches,
la convergence des épontes rocheuses pourrait étre limitée, les quatre modes de rupture de Mitchell
(1991) ne peuvent pas completement étre exclus. Dans ce cas, il est attendu que la résistance
nécessaire de la semelle en remblai cimenté augmente avec 1’augmentation de la portée de la

semelle. Pour vérifier ces hypotheéses, plus de travaux sont nécessaires.

Comme la majorité des géomatériaux, les remblais cimentés ont une résistance a la traction
beaucoup plus faible que la résistance en compression. C’est pourquoi des armatures en acier, des
grillages métalliques ou des boulons sont utilisés régulierement dans les semelles en remblai
cimenté pour éviter des effondrements lors de leur exposition a la base. Le temps de construction
et les codts associés sont élevés. Il sera intéressant de voir la possibilité d’éviter des contraintes en
traction dans les semelles et ainsi d’éviter de ’application des armatures dans les semelles en

remblai cimenté.

Objectifs du mémoire

L’objectif général de ce mémoire est d’analyser la stabilité des semelles en remblai cimenté afin
de fournir des solutions qui permettent des conceptions plus économiques et plus fiables. Plus

particulierement, le mémoire contient les deux objectifs spécifiques (OS) suivants :

OS 1 Identifier les modes de rupture des semelles en remblai cimenté en considérant la séquence
d’excavation du chantier sous la semelle.
OS 2 Chercher une geométrie optimale pour permettre de minimiser la génération des contraintes

en traction dans les semelles en remblai cimenté de grandes portées.



Méthodologie

Pour atteindre les deux OS, des modélisations numeériques ont été effectuées. La modélisation
numerique est une méthode d’analyse trés utilisée en ingénierie pour traiter des problémes
complexes. Ici, le logiciel RS2 (Version 9.0) de la suite Rocscience a été utilisé pour sa simplicité
et sa disponibilité. RS2 est un logiciel bidimensionnel basé sur la méthode des eléments finis. La
validité de son modeéle élastoplastique de Mohr-Coulomb a été testée a I’aide d’une solution
analytique développée par Salencon (1969) pour évaluer les contraintes et le déplacement autour

d’une ouverture cylindrique. Plus de détails ont été présentés dans 1’ Annexe A.

La réalisation de I’OS 1 a début¢ par la construction d’un modéle numérique RS2 représentant un
massif rocheux dans le Bouclier canadien ou la contrainte naturelle verticale est due au poids des
terres et les contraintes naturelles horizontales sont égales a deux fois la contrainte naturelle
verticale. Aprés I’excavation du chantier supérieur, une semelle en remblai cimenté est construite,
suivie du placement d’un remblai non cimenté au-dessus de la semelle en remblai cimenté. Lorsque
le systtme du modéle numérique atteint un équilibre, le chantier sous-jacent est excavé. Les
contraintes, les déplacements ainsi que les états de plasticité de la semelle en remblai cimenté sont
analysés en fonction de la variation des différents paramétres tels que la séquence d’excavation du
chantier sous-jacent, I’inclinaison des chantiers, la rigidité du remblai, 1’épaisseur des semelles, la
profondeur et la largeur du chantier. Une premiere emphase est mise sur les modes de rupture en
fonction de la séquence d’excavation du chantier sous-jacent. Dans un deuxieme temps, la

résistance minimale requise des semelles en remblai cimenté sera présentée et analysée.

Le deuxiéme OS a été réalisé en considérant des chantiers de grandes portées. La géométrie de la
semelle en remblai cimenté est ajustée afin de trouver une forme structurale plus stable a I’aide des
modélisations numériques. On attend a ce que la nouvelle géométrie permette d’augmenter la
stabilité des semelles de grande portée ; ce qui permet de réduire la consommation du ciment et

d’améliorer la rentabilité du projet minier.

Contributions
La réalisation du projet de la maitrise a mené a la soumission de deux articles de revue:

e Article 1: Numerical analysis of the failure mechanisms of sill mats made of cemented backfill



e Article 2: Numerical analysis of the stability of arched sill mats made of cemented backfill

Contenu de mémoire

Le mémoire a été structuré en six chapitres. Le chapitre 1 (présent) présente la problématique, les

objectifs, et la méthodologie des travaux de recherche.

Le chapitre 2 est consacreé a la revue de littérature, principalement sur les remblais, les méthodes
de minage avec remblai, les calculs de contraintes dans les chantiers remblayés et les différentes

études sur la stabilité des semelles et des piliers horizontaux en remblai cimenté.

Le chapitre 3 présente les travaux sous forme d’un article de revue soumis qui portent sur I’analyse

de la stabilité des semelles en remblai cimenté.

Dans le chapitre 4 qui est également sous forme d’un article de revue soumis, on présente les
résultats d’une série de simulations numériques réalisée pour vérifier 1’efficacité¢ d’une nouvelle
géométrie de semelles en remblai cimenté pour améliorer la stabilité des chantiers de grandes

portées.
Le chapitre 5 consiste en une discussion genérale sur les travaux réalises.
Le chapitre 6 présente les conclusions générales et des recommandations.

La validation du logiciel RS2 et le choix des critéres d’instabilité des structures sont présentés dans

les annexes A et B.



CHAPITRE2 REVUE BIBLIOGRAPHIQUE

L’exploitation mini¢re contribue énormément a 1’économie des pays producteurs de matiéres
premieres. L’industrie miniére fait face a plusieurs défis tels que 1’épuisement des ressources
minérales en surfaces et a de faibles profondeurs, 1’augmentation substantielle de la quantité de
rejets miniers a gérer d’une facon économique et responsable pour assurer un développement
durable, I’exploitation des gisements dans des conditions géomécaniques de plus en plus difficiles.
Le remblayage des chantiers (vides créés apres 1’extraction des minerais) miniers présente plusieurs
avantages économiques, environnementaux et sociaux. L’utilisation des rejets miniers comme
matériau de remblayage des chantiers souterrains permet de réduire la quantité des rejets miniers
déposés en surface, menant a une réduction des empreintes et impacts environnementaux (Grice
1998; Benzaazoua et al. 2003a; Yilmaz 2011). L’utilisation des remblais cimentés permet
également de récupérer des piliers en minerais et de réduire la dilution du minerai (Grice 1998).
L’amélioration de I’efficacité énergétique de ventilation et la condition de stabilité du terrain sont

d’autres avantages associés a I’utilisation des remblais miniers dans les chantiers souterrains
(Matthews 1989).

Dans ce chapitre, une revue bibliographique est présentée d’abord sur les méthodes de minage en
souterrain avec remblai pour comprendre le role et 1’utilisation optionnelle ou obligatoire des
remblais ainsi que les principaux défis a relever. Ensuite, on présente les remblais miniers utilisés
couramment dans les mines souterraines. La conception des structures en remblai est révisée.
L’emphase est apportée sur la conception des remblais exposés a la base, plus particulierement sur

les semelles en remblai cimenté exposées a la base.

2.1 Meéthodes de minage en souterrain avec remblai

Dans les mines souterraines, il y a trois catégories de méthodes de minage : méthodes de
« Chambres ouvertes », méthodes de « Chambres soutenues » et methodes de « Chambres
foudroyées » (Hartman 1992). A mentionner que la classification des méthodes de minage en
souterrain donnée par Brady et Brown (2004) est légérement différente de celle traditionnelle de la
Société pour les mines, la métallurgie et I’exploration (SME; Hartman 1992). Une nouvelle
classification des méthodes de minage a été donnée en 2011 par SME (Darling 2011).



Le systeme de classification de Brady et Brown (2004) se base sur deux principaux parametres. Le
premier correspond au degré de déplacement et de deformation dans la roche et dans les alentours
des excavations souterraines réalisées. Le second parameétre pris en compte est 1’énergie stockées
dans la roche a la suite de la déformation causée par 1’excavation. Dans ce systéme, les trois

précédentes catégories de méthodes de minages sont considérées totalement distinctes.

La méthode de « Chambre ouvertes » est utilisée dans des roches de bonnes ou de tres bonnes
compétences mécaniques (Darling 2011). Les chantiers sont capables de rester stables et
sécuritaires sans avoir besoin d’un souténement lourd (Darling 2011). Par exemple, des boulons
d’acier peuvent étre occasionnellement utilisés pour soutenir des blocs de roche instables. A la fin
de I’exploitation du gisement, le vide créé par I’extraction du minerai est laissé tel quel. Les
méthodes de chambre et piliers ou de chantiers et piliers sont les méthodes les plus connues dans
la catégorie des « chambres ouvertes ». Ces méthodes de minage sont souvent tres productives et
faciles a mécaniser. Elles présentent tout de méme des inconveénients tels que la perte de minerai

dans les piliers.

La méthode de « Chambres soutenues » désigne I’ensemble des méthodes réalisées dans des roches
peu compétentes ou ayant de trés mauvaises compétences géomécaniques et donc la stabilité locale
des épontes ou régionale requiert un souténement artificiel lourd (Darling 2011). Dans cette
catégorie, le remblai est le principal matériau de soutenement utilisé. Dans les anciens temps, le
souténement était principalement assuré par du bois. Le probléme avec ce matériau est son
anisotropie et sa perte de résistance au fur du temps. Le principal inconvénient lié aux « Chambres

soutenues » est le cout lié aux matériaux de support.

La méthode « Chambres foudroyées » est la méthode qui provoque le plus de déplacement en
surface. Les minerais exploités par cette méthode doivent avoir un important volume, un pendage
élevé (grande extension verticale) et une aptitude a se fragmenter sous 1’effet de leur propre poids
(Hamrin 1998; Brady et Brown 2004; Darling 2011). L’exploitation par longue taille ou par sous-
niveaux foudroyés font partie de cette catégorie de méthodes de minage. Elles permettent une
importante récupération de minerai avec un faible colt (Darling 2011). L un des problémes majeurs

rencontrés avec cette méthode de minage est la subsidence créée en surface.

Le tableau 2.1 montre I’application de certaines méthodes de minage en fonction de la morphologie

et du pendage des gisements. Par ailleurs, plusieurs autres parametres tels que la profondeur du



gisement, les qualités géomécaniques du minerai et des roches, ou le risque de dilution peuvent

étre considerés pour le choix d’une méthode de minage (Brady et Brown 2004; Darling 2011).

Tableau 2.1 : Conditions d’application de certaines méthodes de minage selon la géométrie de la

minéralisation et le type de support (tiré de Darling 2011)

Degree of Support
Deposit Shape, Atfitude (dip) Unsupported (open stopes) Supperfed Caved
Tabular
Flat {maobile bulk handling) Room-and-pillar; stopeand-pillar Some degree of artificial supporifor  Longwall [shartwall); pillering (especially
room-and-pillar and stope-and-pillor ~ room-and-pillar)
Inclined (mixed bulk handling) Above with scrapers Above with scrapers Longwall {difficuli]
Large tunnel section (on-sirike) Large tunnel secfion with artificial
support
Steep (gravity bulk handling) Coal hydraulicking Shrinkage sioping; cutandHill stoping ~ Sublevel caving
Sublevel stoping Timbered sfoping |square sefs, stulls, ~ Top slicing {control dilution-and-recovery)
gravity|
Vertical crater refreat Fill as needed
Shrinkage stoping Gravity fill os needsd
Massive Immediately above mine in vertical slices. Immediately above in horizontal lifts
Fill—gravity plocement. block caving (bulk mining)

To remove pillars, con mine and then fill horizontal lifts.

Selon la classification traditionnelle de SME (Hartman 1992), les méthodes de minage « Chambres
soutenues » sont strictement utilisées pour les méthodes de minage « coupe et remblai ». Dans ce
sens, les différentes méthodes de minage en « Chambres ouvertes » impliquant 1’utilisation des

remblais restent dans la catégorie des méthodes de minage « Chambres ouvertes » (Hartman 1992).

Cependant, la tendance actuelle est d’appeler toutes les méthodes de minage en souterrain comme
« chambres remblayées » tant que le remblai est planifié et utilisé comme une partie intégrale de la
méthode de minage (Wang et al. 1978; Darling 2011). Ainsi, lorsque I’utilisation du remblai minier
est planifiée a I’avance et fait parte intégrale des opérations miniéres en souterrain, certaines
méthodes de minage appartenant initialement a la catégorie des méthodes de minage « chambres

ouvertes » deviennent des méthodes de minage par « chambres soutenues ».

Dans les différentes méthodes de minage avec remblai, le remblai peut servir de plateforme de
travail (méthodes de minage « coupe et remblai ascendant », « Avoca », « coupe et remblai avec

piliers poteaux »), de piliers de soutien verticaux ou latéraux (galeries primaires dans la méthode



de minage « galerie et remblai », chantiers primaires dans les méthodes de minages « chambre
magasin », « sous-niveaux abattus », « VCR »), ou d’espace de travail (méthodes de minage
« coupe et remblai descendant », « galerie et remblai descendant »; récupération des piliers
horizontaux). Lorsqu’un remblai est utilisé principalement comme une plateforme de travail pour
le personnel ou I’équipement, la cimentation du remblai n’est pas obligatoire. L’ajout du ciment
est justifié seulement pour réduire la dilution de minerai ou pour augmenter la capacité portante du
remblai. Lorsque le remblai est utilise comme des piliers verticaux ou latéraux, la cimentation du
remblai est obligatoire pour rester autoportant a la suite de leur exposition latérale. Dans le cas ou
I’utilisation du remblai est pour fournir un espace de travail, la cimentation suffisante du remblai
est obligatoire pour qu’il reste stable, suite a son exposition a la base. Dans ce dernier cas, chaque

couche de remblai cimenté peut étre considérée comme une semelle ou dalle en remblai cimente.
2.1.1 Méthode minage par coupe et remblai

La méthode de minage par coupe et remblai (en anglais « cut and fill ») consiste a exploiter un
gisement souvent mince en couche, en alternance continuelle d’excavation et de remblayage

jusqu’a la fin de ’exploitation du minerai d’un chantier complet défini par deux niveaux principaux

(Hartman 1992; Darling 2011).

L’exploitation par coupe et remblai est utilisée pour des gisements étroits a fort pendage (exemple :
veines, filons, lentilles) et lorsque la stabilité des épontes ne peut pas étre atteinte avec les méthodes
d’exploitation par chambres ouvertes (Brady et Brown. 1985, 2004). Le développement de la
méthode de minage par coupe et remblai permet ainsi d’améliorer la stabilité des chantiers, la
sécurité des travailleurs et le taux de récupération de minerai (Hassani et Archibald 1998; Darling
2011). Cela permet également de réduire la fréquence ainsi que I’impact des coups de terrains
(Quesnel et al. 1989; Whyatt et al. 1989; Jordan et al. 2003; Pakalnis et al. 2005; Brackebusch
1992; Brady et al. 2006; Hughes 2006; William et al. 2007; Ouchi et al. 2008) dans les chantiers
dont les roches ont une mauvaise qualité geomécanique (Hoek et Brown. 1997; Pakalnis 2002;
Brady et al. 2005, 2006; Pakalnis et al. 2007) ou lorsque les états de contrainte sont tres élevés
(Pakalnis et al. 2005, Pakalnis 2015).

La figure 2.1 montre deux chantiers excaves par la méethode de coupe et remblai. Selon le sens de

progression des travaux, 1’exploitation par coupe et remblai peut étre ascendante (« Overhand Cut



10

and fill ») ou descendante (« Underhand Cut and Fill »). Lors que 1’exploitation est entiérement
meécanisée, elle est appelée Mechanized Cut and Fill (Pakalnis 1986). Pour ces différentes
catégories de coupe et remblai, I’abattage du minerai se fait a la base ou a la poitrine. L’épaisseur
des tranches horizontales excavées varie généralement entre 1.8 et 4.6 m (Brackebusch 1992;
Paroni 1992; Tesarik et al. 2003; Williams et al. 2007).

Le cycle d’abattage par coupe et remblai se compose essentiellement des phases
suivantes (Brackebusch 1992; Brady et Brown 2006) : 1- Forage et chargement des explosifs; 2-
Abattage; 3- Récupération (extraction) du minerai; 4- Installation des supports de terrain; 5-
Nettoyage (extraction des blocs instables du toit ou des murs); 6- Préparation des chantiers au

remblayage et installation du réseau de distribution du remblai; 7- Remblayage.

Selon la géométrie du gisement et les conditions géomécaniques des roches et du gisement,
plusieurs variantes de la méthode de minage « coupe et remblai » ont été développées au fil des
ans. Dans ce qui suit, on présente les méthodes de coupe et remblai (ascendant et descendant) et
quelques autres méthodes de minages avec remblai telles que la méthode VCR (longs trous et

charge concentrée), ou la méthode Avoca.

L Dﬂ-ﬂ Active stope level

____________________________________

e = — — R Sy g e, &

——————————————————————————————————————

il Dt Active stope level .

Underhand cut and fill mining

Figure 2.1: Méthodes d'exploitation par coupe et remblai (tiré de Williams et al. 2007)
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2.1.1.1 Coupe et remblai ascendant

La méthode d’exploitation par coupe et remblai ascendant (voir figure 2.2) est utilisée dans des
gisements a forte teneur de minerai dont les épontes ont de mauvaises conditions géomecaniques
(exemple : RMR < 45%). La hauteur des niveaux peut atteindre 4 m et permettre une mécanisation
des travaux (Masniyom 2009). Les travaux de forage et de purgeage deviennent dans ce cas plus
faciles et sécuritaires (Dominy 1997). Avec une progression des travaux du bas vers le haut, le
remblai sert de plancher de travail pour le personnel et de piste de roulage pour les engins. Lorsque
le plancher de travail est constitué par du remblai non cimenté (a 1’exception du remblai en pate
qui en tout temps est cimenté) suffisamment résistant et stable, 1’utilisation de liant (ciment) reste

optionnelle. Dans le cas contraire, I’utilisation de liant devient obligatoire.

Figure 2.2 : lllustration d'une exploitation par coupe et remblai ascendant (tiré de Brady et Brown
1993)

La capacité portante (Qf) du plancher de travail peut étre déterminée par 1’équation de
Terzaghi (Hassani et Archibald 1998):

Qf = 0.4yBN, + 1.2cN. + yDN, (2.1)
avec :

-y : poids volumique du remblai (KN/mq);
- c:cohésion du remblai (kPa);

- D : déformation ou enfoncement admissible (m);
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- N, , N, Ng: facteurs de portances (sans dimensions) reliés uniquement a I’angle de friction
interne (¢) du matériau (remblai);

- B largeur (carrée) des pneus de I’engin supposé rouler sur le remblai (m);

ou a partir de I’expression modifiée par Craig (1995) qui ne considére aucun enfoncement
admissible (D = 0) :

Qf = 0.4yBN, + 1.2cN, (2.2)
Les facteurs de portance peuvent étre calculés comme suit :

N, = tan? (45° + %) .exp (. tang) (2.3)
N, = (N;—1)cot¢ (2.9)
Le facteur N, peut étre obtenu par I’équation suivante selon Hansen (1968) :

N, = 1.80(N, — 1).tan¢ (2.5)
ou par I’équation suivante selon Meyerhof (1956) :

N, = (N; — 1).tan(1.4¢) (2.6)
Les différents parameétres sont les mémes que ceux définis pour I’équation (2.1).

A souligner que les matériaux sont considérés secs. En présence d’eau, les caractéristiques

(propriétés) utilisées sont les parametres effectifs.

La largeur des pneus des engins (B) se calcule comme suit :

B = \ﬁ_ 7

Avec : Ly (kN) force appliquée par un pneu (pneu avant dans le cas d’une chargeuse) sur le

plancher; P (kPa) pression d’air a I’intérieur des pneus.

Dans I’application des équations (2.1) ou (2.2), il est recommandé de prendre la plus petite valeur
de N, obtenue des équations (2.5) et (2.6). Ce, dans le but d’étre plus sécuritaire lors du calcul de

la capacité portante du plancher de travail.
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2.1.1.2 Coupe et remblai descendant

Cette méthode de minage est utilisée lorsqu’en plus de la mauvaise qualité géomécanique des
roches et du minerali, le toit du chantier présente de grands risques de rupture ou que les pressions
liées a la profondeur sont trés elevées. Les chantiers exploités par cette méthode de minage sont
caractérisés par des hauteurs rarement supérieures a 5 m et généralement comprises entre 3 et 4 m
(Waterland 1998; Hornsby and Staff. 1998; Tesarik et al. 2003; Jordan et al. 2003; Hughes et al.
2006; Hughes 2014). La largeur des chantiers peut atteindre 7.3 m et plus (Stone 1993; Tesarik et
al. 2003, Pakalnis et al. 2005)) dans le cas d’une exploitation longitudinale. Dans le cas d’une
progression transversale, les portées utilisées sont souvent faibles. La figure 2.3 présente un
chantier excavé par la méthode de minage par coupe et remblai descendant. Sur cette figure, on
Voit une progression horizontale des travaux avec des forages horizontaux. Le plancher de travail
est constitué du minerai (non excaveé) tandis que le toit est constitué de tranches successives de

remblai cimenté.

Les piliers de minerai horizontaux sont remplacés par des pilier-semelles en remblai, moins rigides
et capables de supporter de plus grandes déformations. Pour améliorer la flexibilité et la stabilité
des semelles, un renforcement a I’aide de poutres en bois (Mitchell et Roettger 1989; Mitchell
1991; Grabinsky et Jafari. 2015), de cables ou boulons en acier et le plus souvent a 1’aide de treillis
soudés (Mitchell 1991; Williams et al. 2007) est utilisé. De nombreuses études expérimentales
(Mitchell 1991; Stone 1993; DeSouza et Dirige 2001), numériques (O’Heam et Swan 1989;
Marcinyshyn 1996; Pakalnis et al. 2005; Caceres 2005; Caceres et al. 2007; 2017; Hughes et al.
2006; Sobhi 2014; Hughes 2014; Oulbacha 2014; Grabinsky et Jafari 2015; Sobhi et Li. 2017; Pagé
2018) ou empiriques (Jordan et al. 2003; William et al. 2007; Pakalnis 2015) ont été réalisees
depuis les années 1980 pour améliorer le design et la conception de ces semelles en remblai. Les
principaux modes de rupture obtenus dépendent soit des propriétés de résistance interne des
semelles (rupture par écrasement, par flexion, ou par effondrement), soit des propriétés de
résistance aux interfaces semelle-roches (rupture par glissement et par rotation). D’une fagon
genérale, le design de semelles stables fait appel a plusieurs parametres tels que la charge verticale
s’exercant sur la semelle, le poids propre de la semelle, la géométrie du chantier, la géométrie de
la semelle, les modes de rupture critiques, la convergence des parois et les contraintes latérales
(Jordan et al. 2003; Pakalnis et al. 2005). A cela s’ajoutent les séquences d’excavation des chantiers

sous-jacents qui sont malheureusement trés souvent négligées dans la littérature.
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Figure 2.3: Méthode d’exploitation par coupe et remblai descendant (tiré de Paroni 1992)

Le tableau 2.2 présente de nombreux cas de mines ayant utilisé la méthode de coupe et remblai soit
a cause de la profondeur élevée, soit a cause de la mauvaise qualité mécanique du minerai (RMR
<25 %).



Tableau 2.2 : Exemple d’anciennes mines ayant utilisé la méthode de coupe et remblai avec les

raisons de ce choix (tiré de Pakalnis 2015)

MINE LU SPAN SILL UCs COMMENTS REASON
CEME | (m) THICKNESS | (MPa) UNDER
NT (m) FILL
PAETE DESIGN STREMGTHS GOVERN STEESS
BED LAKE MINE 10 6.1 3 1.3 TIME TO MINE UNDER(14D-18D) ~21000m DEFTH
(0.8 m gap)
0.3 PAETE (F5=1.5)
STILLWATER - WYE i 12 A GO UNDER M "DAYS-2BDAYE)
27 10 (5% BINDER-0. 5MPa TICE 25800 STRESS
A {7% BIMDEF.-0.TMPa TS 2800 ~ BO0m
{10% BINDER.-1MPa UCE 23D
6.1 (12% BINDER-1 0P TICS 28D
1024 Cemented Hydraulic Fill STRESS ~1000m
Galena - Cosur de Alene 10 3 3 2.5 (73-T5% W Solids) DEPTH
(Inchides 0.9m air (UFCS after 7 days)
L]
GO UNDER IN 3 DAYS {1 4MPa UCE) STRESS ~2000m
2% Paste (COAREE TAILS) DEPTH
ek Friday — Hacla B 2444 3 4.8 no fres water)
I:GOl-dII- ar) {includes O.6my 2dr
2ap)
S5PAN §m UUNDEFE. PASTE STRESSE ~850m
Lanfranchi Mickel hinas 4-B 6-12* 3 1.2-2 SPAN 12m INTERSECTIONS DEPTH
(Helrrmth Souh *inters CABLED{fm)
) T GO TTNDEE. BASTE 14D
ANGLOGOLD (1559 6.3 7.8 448 33 CEF WEAE RMR
WIS ~23%%
I B3 21 4.4 6.8 CRF DESIGH
r s 21 4.4 6.0 MIMED FEMOTE - MO CAVE
MURRAY MMINE 2" MINUS AGG GO UNDEER. A MIN OF
(QUEENSTAKE-2004) 14D, WALL CRF 5-6% EINDER JAM
TIGHT TO BACK/STEEP
ESEAY 3 3 4-12 CRF (4MPa Desizr) WEAE FME.
UCS iz 1 IMPaI 8Ty ~ DA%
TURQITOISE RIDGE o 13.7 4 2.3 CFRF TEST PANEL
o 37 3 &3 CRF DEIFT & FILL TWEAE FME.
~23%F
g 73 3 23 CRF PAMEL
MIDAS 7 2.7 3 3.4 CEF WEAK RME.
~A5%+
DEEF POST 675 49 43 45 CEF WEAK BEME.
~2%%E
GO UNDER IN JEDAYS
MIEKELE S5TH 7 4.46-4.1 44 3.3 CEF WEAE FMFE.
BARRICK ~25%
Crold Fields - ATT i 5 3 4.45 CEF WEAE FMFE.
~25%+
Stratoni Mine 128 5-0 & 2 Hish Derzity Sy WEAE RME
TV (73% WT S0LIDS) ~25%+
~ ~ LIMPa IN BACK AND 0.5MMPaIN
Newcrast 12-24 6-8 5 L2135 WALLS
(Kencena Mins) DESIGHN STRENGTHS GOVERN TIME WEAE BMFE.
TO GO UNDEER PASTE TD-28D ~25%+
GO UNDER IN 28 DAYS
Cortez Hills 78 8-11* 448 ] SPAMIE dm WITH 11lm AT WEAE BMFE.
INTERSECTIONS =1 5%+
(Barmck) *imfers RLASINUNL TOP SIZE Som (27
CEMENTED AGGREGATE FILL
Andaychaguz hme 14 5-15 35 16+ SPANIE I5m TWEAE FME.
=1 3%+
(Wolcan) AGGREGATE FILL -3/4"

2.1.2 Autres methodes de minage avec remblai

15

Il existe de plusieurs autres méthodes de minage avec remblai telles que : la méthode Avoca

(présentée a la figure 2.4), le coupe et remblai avec pilier de poteau (présentée a la figure 2.5), la

méthode de galeries et remblai (présentée a la figure 2.6), I’abattage par longue taille (Longwall

Cut and Fill mining), la méthode VCR (Vertical Crater Retreat : longs trous et charge concentreée;

figure 2.8).
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La méthode Avoca (longs trous longitudinaux en retrait et avec remblai) est une méthode de minage
utilisée lorsque les gisements ont une morphologie réguliere (Villaescusa 1996; Pagé 2018). Elle
résulte de la combinaison des méthodes d’abattage par sous niveau abattu et le coupe et remblai
ascendant. L’exploitation progresse du bas vers le haut avec des tranches horizontales plus
importantes que celles utilisées dans la méthode de coupe et remblai ascendant. Cette méthode est
également utilisée dans des gisements a compétences geomécaniques moyennes (exemple : RMR
> 45%). Le remblai utilisé dans cette méthode de minage sert de plancher de travail et de support
pour les épontes rocheuses. Il peut étre de type hydraulique, rocheux ou en pate (cimenté). Dans le
cas des remblais hydrauliques et rocheux, I’utilisation du ciment (liant) améliore la capacité
portante et diminue le risque de dilution du minerai. La réussite de cette méthode de minage
nécessite le contrdle et I’optimisation de 7 parametres clés (Villaescusa et Kuganathan 1998): le
dommage lié a I’abattage, le support de 1’éponte supérieure, la stabilité du remblai, la dilution, la
perte de minerai, le cout du matériel et des opérations). Une description détaillée de ces paramétres

est présentée dans Villaescusa et Kuganathan (1998).

La figure 2.5 montre deux exemples de chantiers exploités par la méthode Avoca. La figure 2.4a
montre deux chantiers excavés parallelement de part et d’autre d’un chantier intermédiaire jouant
le role de pilier. On observe également le processus de forage des longs trous verticaux dans la
partie supérieure du minerai. La figure 2.4b montre les processus de récupération et de remblayage
utilisés dans cette méthode de minage. Le contact entre le minerai et le remblai mis en place

démontre I’importance de I’utilisation d’un remblai ciment¢ afin de réduire la dilution du minerai.

(a)
TOP :
HEAD'NG Oreinoverlying subleve
ACCESS
> =P Filling —p Mining
K ,

2207
e
2

flo/~<~—CEMENTED FILL

Boken ore
lo'befmucked

MUCK HAULAGE |
ACCESS I

Figure 2.4: Méthode de minage Avoca (tirés de Crandall 1992 (a) et de Potvin et al. 2005(b))
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La méthode de coupe et remblai avec pilier de poteau est une variante de la méthode de coupe et
remblai ascendant (figure 2.5). La particularité de cette variante et I’existence de piliers de poteaux
en minerai verticaux. Ces piliers assurent une meilleure stabilité des chantiers et surtout permettent
’utilisation d’un remblai non cimenté comme plancher de travail. L’inconvénient reste dans ce cas

la perte de minerai dans les piliers laissés sur place.

Figure 2.5: Méthode de Coupe et remblai avec pilier de poteau (tiré de Darling 2011)

Pour des gisements de faibles compétences géomécaniques et de grandes extensions horizontales,
I’exploitation par galerie et remblai ascendant ou descendant est une bonne option. Les chantiers
sont subdivisés en chantiers primaires et secondaires. Dans la méthode ascendante, le remblai
utilisé peut-étre une alternance de galeries primaires (remblayées par du remblai cimenté) et de
galeries secondaires (remblayées avec du remblai non cimenté). Cependant, lorsque la variante
descendante est utilisée, le remblai utilisé doit étre obligatoirement cimenté. Des ancrages peuvent
étre utilisés pour améliorer le contact a I’interface remblai-roches ou pour réduire le risque de

détachement entre les couches successives de remblai.
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Figure 2.6: Méthode de minage par galerie et remblai (a) ascendant et (b) descendant (tiré de
Darling 2011)

A la suite de nombreux coups de terrains survenus entre 1984 et 1985, la mine Lucky Friday de la
Compagnie Hecla mining avait été fermée en 1986 (Pakalnis et al. 2005). Le développement par la
suite de la méthode d’abattage avec remblai LFUL (Lucky Friday Underhand Longwall) par la
collaboration entre la compagnie Hecla mining, ’'USBM (United States Bureau of Mines, centre
de recherche de Spokane) et I’Université d’Idaho a rendu possible sa réouverture en 1987.
L’utilisation de cette méthode de minage, combinant des boulons DYWIDAG, des cables en acier,
des treillis soudés et du remblai cimenté s’est avérée efficace pour le controle de la dilution et

surtout pour la réduction des coups de terrain.

La méthode VCR illustrée a la figure 2.7 a été appliquée pour la premiére fois dans la Mine Levack
en 1974 (Trotter 1991). La productivité élevée assurée par cette méthode de minage a permis son
expansion rapide a travers de nombreuses mines dans le monde (Trotter 1991). Le minerai est
exploité de fagcon continue par subdivision en plusieurs chantiers primaires et secondaires. Les
chantiers ont une hauteur tres élevée pouvant atteindre 56 m (Trotter 1991) dans des gisements de
bonnes compétences mécaniques. Les trous d’abattage sont forés du haut vers le bas et peuvent
avoir des diamétres élevés, jusqu’a 165 mm (Trotter 1991). Une fois I’abattage des chantiers
primaires terminé, du remblai cimenté est mis en place pour assurer le support des terrains.
L’abattage dans les chantiers secondaires débute une fois que le remblai cimenté dans les chantiers

primaires est jugé suffisamment résistant pour avoir une ou plusieurs face(s) latérales exposé(e)s.
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Dans ces chantiers secondaires, le remblai utilisé peut-étre non cimenté (excepté le remblai en

pate).

@ ()

Figure 2.7: Méthode d'abattage par VCR (tiré de Hamrin 2001) : (a) abattage des chantiers
primaires et (b) abattage des chantiers secondaires

2.2 Remblais miniers

Les remblais miniers sont des matériaux utilisés pour combler les vides créés par I’excavation des
chantiers miniers. La premiere utilisation du remblai remonte a 1864 en Pennsylvanie (USA) pour
soutenir la fondation d’une église (Weaver and Luka 1970; Piciacchia 1987). Dans I’industrie
miniere, le remblai sert a optimiser le taux de récupération du minerai, améliorer le contréle de
terrain et a protéger ’environnement contre les effets négatifs des rejets déposés en surface
(Mitchell 1983; Gurtunca et al. 1989; Matthews 1989; Mitchell 1989a, b; Stone1993; Landriault et
Lidkea 1993; Landriault 1995; Landriault et Tenbergen, 1995 ; Aubertin et al. 2002; Hartman et
Mutmansky 2002; Benzaazoua et al. 2003a,2005; Belem et Benzaazoua. 2003; Yilmaz 2011,
Guangshen et al. 2016). Le remblai est également utilisé pour améliorer la ventilation dans les

mines et réduire les risques d’incendie (Matthews 1989).

La figure 2.8 développée par De Souza et al. (1998) donne un apercu des principales utilités du

remblai dans les mines.

Le remblayage dans les mines canadiennes date d’environ un siécle; son utilisation est tres
répandue dans les mines modernes (Udd et Annor 1993; Nantel 1998; Benzaazoua et al. 2005). La

premiére utilisation du remblai au Canada remonte aux années 1930 dans la mine Horne
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appartenant a I’entreprise Noranda Mines Ltd (Udd et Annor 1993). Les remblais rocheux et
hydrauliques (appelés aussi classifiés) sont les plus vieux types de remblai a étre intégré dans

I’exploitation des mines souterraines.

Le développement du remblai minier au fil du temps a permis le développement de plusieurs
méthodes de minage telles que la méthode de coupe et remblai dans les années 1950 et la méthode
longs trous dans les années 1960 (Nantel 1998; Benzaazoua et al.2005). Les remblais rocheux
cimentés ainsi que les mélanges de remblai hydraulique et rocheux ont été développés dans les
années 1980 (Hassani et Bois 1992; Nantel 1998). A la fin des années 1970, le remblai en pate
cimenté (RPC) a été développé en Allemagne par Preussag en vue d’une utilisation dans la mine
Bad Grund (Grice 1998). Depuis lors, il remplace progressivement les autres types de remblai
(figure 2.19). L’utilisation de ciment ou d’autres types de liants (exemple : les cendres volantes ou
les scories de hauts fourneaux) permet d’améliorer la cohésion du remblai et ce qui revient a une

amélioration de sa résistance mécanique.

Percentage

Purpose of backfilling

Figure 2.8 : Role du remblai dans I’industrie miniére (tiré de De Souza et al. 1998)
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Figure 2.9 : Evolution de 1’utilisation du remblai au Canada et aux USA de 1991 4 2004 (tiré de

Benzaazoua et al. 2005)

2.2.1 Types de remblais miniers

Il existe plusieurs types de remblais miniers. Leur classification se base sur plusieurs criteres dont
les plus importants sont la taille des particules et leurs proportions. La figure 2.10 tirée de Potvin
et al. 2005 présente la taille et le pourcentage de particules fines en fonction du type de remblai.
Trois principaux types de remblai sont utilisés dans les mines souterraines : les remblais
hydrauliques (ou classifiés), les remblais en pate cimentés, les remblais rocheux (cimentés ou non).
Il existe également des remblais appelés mixtes, résultant de la combinaison de plusieurs types de

remblais.

Les materiaux utilisés pour la préparation du remblai proviennent principalement des résidus de
traitement du minerai ou des roches stériles concassées et broyées provenant du développement de
la mine. Lorsque la quantité de résidu produite par la mine est insuffisante pour le remblayage de
ses chantiers ou que la qualité des résidus de traitement n’est pas adéquate, des résidus d’autres
mines ou des agrégats provenant d’autres carriéres jugés adéquats (chimiquement stables) peuvent

étre importés.

La résistance atteinte par le remblai une fois mis en place dans les chantiers est généralement
supérieure a celle des échantillons au laboratoire (Belem et al. 2002, 2004; Le Roux et al. 2002,
2005; Tesarik et al. 2003; Yilmaz et al. 2009, Hughes et al. 2010). Cette différence est due a
I’influence de plusieurs parameétres relatifs aux constituants du remblai (e.g. Benzaazoua et al.

1999, 2000; Benzaazoua et Belem 2000; Hassani et al. 2001), aux parameétres et au mode de
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transport, aux états de contrainte in situ (Le Roux et al. 2005) et a ’environnement (température,
humidité).

80%

Cumulative percent passing

1000

Size (microns)

Figure 2.10: Distribution granulométrique des solides dans les remblais miniers (tiré de Potvin et
al. 2005)

2.2.1.1 Remblai hydraulique

Le remblai hydraulique ou remblai classifié est I’un des plus vieux types de remblais utilisés dans
les mines souterraines. Son introduction a permis de remplacer les anciens soutenements en bois
dans la méthode d’exploitation par coupe et remblai (Espley et al. 1970) et d’améliorer de ce fait
la stabilité des épontes rocheuses et la sécurité des travaux. Par définition, le remblai hydraulique
est composé de moins de 10% de particules inférieures a 10 um (figure 2.10). Les proportions de
solide en poids varient entre 60 et 73% ou de 40 a 50% en volume (McLeod et Swartz 1970; Potvin
et al. 2005; Rankine et al. 2006; Chou 2012). Une importante quantité d’eau est utilisée pour
faciliter son transport vers les chantiers a remblayer. La porosité elevée de ce remblai (autour de
50%) lui assure également une conductivité hydraulique élevée, variant entre 10 et 10 m/s (De
la Vergne, 2003; Potvin et al. 2005). L’ajout de ciment dans ce type de remblai devient obligatoire
lorsqu’au moins une face du remblai sera exposée apres l’abattage des chantiers adjacents
(Benzaazoua et al. 2005). Pour des raisons de sécurité, la hauteur de la nappe d’eau apres

sédimentation des particules solides devrait étre inférieure a 1.3 m (Potvin et al. 2005).
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Ce remblai présente I’avantage d’étre facilement transportable dans les chantiers par gravité a
travers des trous de forage et des tuyaux installés dans les galeries a travers d’autres ouvrages
miniers (voir figure 2.11). La mise en place de ce remblai présente néanmoins plusieurs
inconvénients tels que la nécessité de construire des barricades pour retenir le remblai, la mise en
place de dispositifs d’évacuation du surplus d’eau aprés la sédimentation, les cofits supplémentaires
liés aux opérations de classification des résidus de traitement, le lessivage d’une partie du ciment
avec I’cau de drainage, la ségrégation pendant la sédimentation du remblai, 1’érosion (Weaver et
Luka 1970; Thomas et al. 1979; Mitchell et Wong 1982; Benzaazoua et al. 2005). La segregation
dans le remblai est illustrée a la figure 2.12a tandis que la figure 2.12b présente 1’érosion pouvant
survenir dans ce type de remblai. De plus, les rejets de concentrateur ne doivent pas étre sulfureux.

La présence de sulfures pourrait entrainer un drainage minier acide (DMA).

Pipeline

Figure 2.11: Remblai hydraulique (tiré de Marx et al. 2005)



24

(b) Ponded water
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Figure 2.12: (a) Ségrégation dans du remblai cimenté (tiré de Mitchell 1983) et (b) érosion dans
le remblai hydraulique (tiré de Potvin et al. 2005)

2.2.1.2 Remblai rocheux

Les remblais rocheux sont des mélanges d’agrégats grossiers de roches avec quelques fois de
faibles proportions de particules fines, utilisés dans les mines pour combler les vides apres
I’extraction du minerai (Yu et Counter 1983, 1988; Piciacchia 1987; Grice 1998; Hassani et
Archibald 1998; Dorricott et Grice 2002; Potvin et al. 2005; Benzaazoua et al. 2005; Chou 2012;
Emad 2013). Lorsque les roches stériles sont entreposées en surfaces, elles sont d’abord
transportées a travers des cheminées jusqu’au lieu de stockage puis par convoyeur ou camion Vers
les chantiers a remblayer (Benzaazoua et al. 2005). L’utilisation du ciment dans le remblai rocheux
améliore sa résistance mécanique. Le coulis de ciment est préparé soit en surface ou en profondeur.
Il sera ensuite mélangé aux agrégats de roches stériles avant, pendant ou apres le dépdt du remblai

dans les chantiers (Hane 2015).

L’utilisation du remblai rocheux cimenté présente de nombreux avantages tels que sa résistance
mécanique €élevée et son faible colt de production (Hassani et Archibald, 1998). Par ailleurs, il
présente également des inconvénients tels que la ségrégation (Yu 1989; Potvin et al. 2005) lors de
la mise en place (illustrée a la figure 2.13), le mauvais contact au toit des chantiers remblayés
(illustré a la figure 2.14), la difficulté d’assurer une bonne distribution du ciment, la réduction de
la taille des particules lors du transport de la surface vers les chantiers. Pour assurer une bonne
résistance du remblai rocheux cimenté, Stone (1993) suggére d’utiliser un rapport (eau/ciment)

égal a 0.5 et une proportion de particules fines égale au quart ou au tiers du poids total des agrégats.
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Les plus grosses particules sont de I’ordre de 100 mm a 150 mm (Stone 1993; Tesarik et al. 2003).
L’utilisation des particules fines réduit la porosité et améliore la résistance mécanique du remblai

rocheux cimenté (Stone 1993).

La figure 2.14 illustre une ségrégation obtenue lors de la mise en place d’un remblai rocheux
cimenté. Les particules grossicres ont tendance a rouler sous ’effet de leur forme et de leur poids
et s’éloignent de leur lieu de chute initial (zone C dans la figure 2.13a et zone B dans la figure
2.13Db). Les particules fines restent en majorité proche de leur lieu de chute initial (zone A dans la
figure 2.13a et 2.13b). Cette zone constituée les particules fines est plus compacte et posséde une

meilleure résistance mécanique comparée a la zone constituée par les particules grossieres.

=
e

(b)
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I:;- SEGREGATED FONE
l G STREMGTH ZONE

Figure 2.13: Ségrégation du remblai dans le remblai rocheux lors de la mise en place (tiré de
Farsangi 1996)

Comparativement au remblai hydraulique, le remblai rocheux ne nécessite pas la construction de
barricade robuste et colteuse. Les remblais rocheux possédent un angle de frottement au repos tres
¢levé. Cela rend possible 1'utilisation de barricades simples telles a I’aide de grillages en aciers ou

de plagues métalliques.

La figure 2.14 présente le mauvais contact au toit des chantiers remblayés avec du remblai rocheux.
Dans le cas d’un toit constitué de matériaux peu rigides, I’existence de ce vide peut conduire a un

affaissement local.
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Figure 2.14: Mauvais contact au toit lors d'un remblayage avec du remblai rocheux (tiré de Potvin
et al. 2005)

2.2.1.3 Remblai en pate cimenté (RPC)

Le besoin grandissant d’un remblai plus performant, facile a transporter et englobant une bonne
partie des quantités de résidus miniers produits, a conduit au développement du remblai en pate
cimenté. Contrairement aux remblais hydrauliques et rocheux qui peuvent étre non cimentés dans
certaines circonstances, le remblai en pate est en tout temps cimenté. Cela permet d’améliorer la
résistance mécanique (Yilmaz et al. 2015; Deng et al. 2017), d’éviter sa liquéfaction lors d’un
minage secondaire, de prévenir la perte de résistance liée a une venue d’eau et d’améliorer sa tenue
une fois exposé latéralement (pilier vertical) ou a la base (pilier-semelle). La proportion de ciment
(liant) utilisée varie généralement entre 3 et 7% en masse de solide (Benzaazoua et al. 1999, 2002,
2005; Ouellet et al. 2007; Belem et Benzaazoua 2008a; Nasir et Fall 2010; Yilmaz et al. 2014). Le
pourcentage en masse de solide (liant + résidus) se situe entre 75 et 85% (Benzaazoua et al. 2004a,
2005; Potvin et al. 2005; Ouellet et al. 2007, Yilmaz et al. 2014).

Idéalement, le remblai en pate cimenté doit étre composé d’au moins 15% de particules passant au
tamis de 20 um (voir figure 2.10). Il ne doit pas y avoir un saignement d’eau apres sa mise en place
et son affaissement (« slump » en anglais) doit étre inférieur a 230 mm. Dans la pratique, les mines
utilisant du remblai en péate ne respectent tout le temps le critére de saignement d’eau, car cela
rendrait le remblai difficilement transportable. Un remblai trop péateux (illustré a la figure 2.15)
nécessiterait I'utilisation de superplastifiants pour améliorer sa transportabilité (Mangane et al.

2018) ou de pompes trés puissantes (trés colteuses). Une proportion de 15 a 20% de particules
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fines (passant au tamis de 20 um) permet de créer une couche de lubrifiant pour faciliter le transport

dans les pipelines (Landriault 1995; Potvin et al. 2005).

Malgré sa résistance mécanique peu elevée, comparée a celle du remblai rocheux, les colts élevés

de I’installation de I’usine de remblai et de liant (Cayouette 2003), le remblai en pate posséde de

nombreux avantages :

Sa préparation nécessite peu d’eau. Ce qui constitue un grand avantage dans les zones
miniéres en climat aride ou désertique ou I’approvisionnement en eau est difficile. Une

bonne quantité de I’eau utilisée pour lors du traitement peut étre récupérée et réutilisée.

La granulométrie requise permet de retourner sous terre une grande partie (jusqu’a 50%)

des résidus miniers (Benzaazoua et al. 1999; Belem et al. 2013).

La saturation en eau et I’hydratation du ciment permettent de réduire la mobilité de
I’oxygene et la mobilité de certains métaux lourds (Benzaazoua et al. 2004b; Coussy 2011).
Il y’a également une diminution de I’oxydation des sulfures et du potentiel d’auto-ignition
des résidus sulfureux (Belem et al. 2002; Godbout 2012);

L’utilisation de liants (exemple : 80/20, en proportions respectives de scories (« Slag » en
anglais) et de ciment portland) améliore la stabilisation des sulfures et la résistance
mécanique du remblai a long terme (Benzaazoua et Belem 2000; Deng et al. 2017). A cela
s’ajoute la réduction de la conductivité hydraulique saturée avec le temps de cure et le

pourcentage de liant utilisé (Belem et al. 2002; Goudbout et al. 2007; Yilmaz 2010).

La figure 2.16 présente de facon simplifiée les différents constituants du remblai en pate cimenté.

Le liant (« Binder » en anglais), les résidus (« tailings » en anglais) et 1’eau de gachage (« Mixing

water » en anglais) sont les trois principaux constituants indispensables pour la préparation de ce

type de remblai. Cy représente le pourcentage de solide en masse des résidus. Les additifs sont des

composés le plus souvent chimiques tels que les superplastifiants (énonces précédemment) utilises

pour améliorer les caractéristiques mécaniques du remblai en pate.
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Figure 2.15: Remblai en pate cimenté (tiré de Masniyom 2009)
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Figure 2.16: Schéma illustrant les composants du remblai en pate (tiré de Belem et al. 2002)

2.2.1.4 Remblai mixte

Les remblais mixtes sont obtenus par combinaison du remblai hydraulique, du remblai en pate
cimenté et du remblai rocheux (agrégats de roches grossiéres). lls peuvent également contenir de
fibres lignocellulosiques (fibres de bois, écorces, boue papetiere) ou de déchets métallurgiques
(Hane 2015). La conception des remblais mixtes permet d’améliorer des paramétres tels que
(Potvin et al. 2005; Hane 2015) :

e Larésistance mécanique et réduire la ségrégation.
e La traficabilité du remblai lorsqu’il sert de plancher de travail.

e Le contact entre le remblai et les épontes rocheuses.
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De nombreux centres de recherches (mines et consultants) tels que I’Institut de recherche en mines
et environnement UQAT-Polytechnique se penchent actuellement sur la conception des remblais
mixtes. Parmi les remblais mixtes les plus couramment rencontrés figurent le CSRF (mélange
composé du remblai rocheux cimenté et du sable), le RPF (mélange du remblai rocheux avec du
remblai en pate) ou le CAF (mélange entre du remblai hydraulique avec des granulats), (Potvin et
al. 2005; Hane 2015).

Figure 2.17: Remblai mixte de type RPF (tiré de Potvin et al. 2005)

2.2.2 Caractéristiques géomecanique des remblais miniers

Les caractéristiques et comportements des remblais miniers s’apparentent parfois a ceux des sols
(Li et al. 2004). En revanche, leurs propriétés mécaniques varient considérablement au cours du
temps. Les parametres physiques, mécaniques, hydrauliques et chimiques du remblai peuvent étre
tres interdépendants. Par exemple, une variation de la porosité aprés la sédimentation, apres
I’hydratation du ciment ou par suite des interactions avec les roches environnantes entraine des
variations de la résistance mécanique et des propriétés hydrauliques du remblai (Aubertin et al.
1996, 1998a, Yilmaz et al. 2014).

De facon générale, les remblais peuvent étre caractérisés par des propriétés mécaniques suivantes :
la résistance en compression uniaxiale (UCS), la résistance en traction (ot), la cohésion (c), I’angle

de friction interne (¢), le module d’élasticité (E), et le coefficient de Poisson (v).

Résistance en compression uniaxiale (UCS)
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La résistance en compression uniaxiale du remblai est un paramétre essentiel dans 1’étude de la
stabilité des remblais. Elle represente la contrainte axiale maximale que le remblai peut supporter.
Son évaluation se fait au laboratoire conformément a des standards tels que I’ASTM C39 (ASTM
International 2017). Cette résistance dépend de plusieurs parametres tels que les propriétés
géochimiques du remblai, la quantité et la composition de 1’eau de gachage, I’indice de vide dans
le remblai, la quantité et la nature du ciment utilisé, le temps de cure. A partir d’un essai de
compression simple sur un échantillon cylindrique (hauteur égale a 2 fois le diametre), 1’équation

suivante permet de deduire la résistance du remblai :
ucs = < [kPa] (2.8)

Ou F (kN) représente la force appliquée a la rupture sur 1’échantillon de remblai et S (m?)

représente la surface du cylindre sur laquelle est appliquée la force de compression.
Résistance en traction (ot)

La résistance en traction est un parameétre trés important lorsque le remblai est soumis a des
déformations de type rotation ou flexion (p. ex., traction a la base d’une semelle sous flexion). La
résistance en traction peut étre estimée au laboratoire a partir de I’essai brésilien (traction indirecte).
De nombreux chercheurs tels que Hoek et Brown (1980), Stone (1993), Jordan et al. (2003)
estiment cette résistance a 10% de 1’UCS pour les géomatériaux tels que les roches ou les remblais

miniers.
Résistance au cisaillement

L’utilisation du ciment dans le remblai améliore considérablement sa résistance au cisaillement.
La cohésion (c) et I’angle de friction interne (¢) sont les deux paramétres de la résistance au
cisaillement. Des essais de compression triaxiale ou de cisaillement direct peuvent étre réalisés sur
les échantillons du remblai pour obtenir ces deux paramétres de la résistance. Sur le terrain, 1’essai
au pénétrometre permet également de déterminer la résistance au cisaillement du remblai (figure
2.18). Ce type essai permet d’évaluer la résistance du remblai face a la pénétration d’une tige
métallique entrainée par un marteau dont le poids et la hauteur de chute sont bien déterminés (63.5

kg et 76 cm, respectivement).

A part des paramétres (cohésion c et angle de friction interne ¢) de la résistance au cisaillement du

remblai, on a souvent aussi besoin de connaitre les parameétres (cohésion c; et friction interne ¢;) de
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la résistance au cisaillement de I’interface entre le remblai et une structure rigide (murs rocheux,
par exemple). Les essais en laboratoire réalisés dans les travaux de Koupouli et al. 2016 ont révélé
que ces parameétres de résistance a 1’interface varient en fonction des propriétés des matériaux avec
lesquels le remblai est en contact. La résistance au cisaillement obtenue a 1’interface entre deux
remblais était supérieure a celle obtenue entre le remblai et des roches (plus rigides et moins
poreuses). 1l est donc important de bien identifier le type et les caractéristiques des matériaux

(roches) qui entrent en contact avec le remblai afin d’assurer une bonne résistance aux interfaces.

Figure 2.18: Mesure de la résistance au cisaillement d'un remblai hydraulique sur le chantier (tiré
de Marx et al. 2005)

Module de Young (E)

Le module de Young du remblai est un parametre tres important a déterminer lors de la préparation
du remblai destiné a assurer la stabilité des épontes dans les mines souterraines. Elle représente
I’aptitude du matériau a supporter des déformations sous ’effet des contraintes. Un module de
Young trés élevé du remblai utilisé pour la conception des pilier-semelles peut entrainer leur
fissuration et leur éclatement lorsque les contraintes exercées sur les structures sont trop élevées.
L’utilisation d’un remblai moins rigide permet d’absorber une partie de la déformation des épontes

sans entrainer 1’éclatement des pilier-semelles.
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2.2.3 Critéres de rupture pouvant étre utilisés pour les remblais miniers

L’identification de la stabilité ou de I’instabilité des géomatériaux (e.g., sols, roches ou remblais)
fait appel a des critéres de rupture selon des modeles de comportement particuliers (exemple :
élastoplastique parfait, élastoplastique en écrouissage positif ou négatif). Dans la littérature, il
existe de nombreux criteres de rupture qui peuvent étre utilisés pour décrire le comportement
mécanique des remblais. Dans ce qui suit, le critere de Mohr-Coulomb, le critere de Hoek and

Brown et le critére MSDP, sont présentés.

2.2.3.1 Critére de Mohr-Coulomb

Le critéere de Mohr-Coulomb a servi de référence pour le développement de la majorité des critéres
de rupture utilisés dans I’étude du comportement des géomatériaux (Aubertin et al. 2003b). La
plupart des études de stabilité des pentes, d’excavations souterraines (Hoek 1990, Keita 2017) ou
de comportement des remblais miniers (Li et al. 2005b; Benzaazoua et al. 2005) utilisent ce critére
de rupture pour sa simplicité (Labuz et Zang 2012). Ses parameétres (cohésion c et angle de friction
interne ¢) sont faciles a obtenir au laboratoire a partir d’essais simples tels que 1’essai de

compression triaxial ou 1’essai de cisaillement direct (Hughes 2014).

La théorie de Mohr (1900) sur I’enveloppe de rupture des géomatériaux consideére une enveloppe
de type curviligne tandis que Coulomb (1776) avait considéré auparavant que 1’enveloppe de
rupture mettant en relation la contrainte de cisaillement maximale () qu’un matériau peut
supporter avec une contrainte normale appliquée pouvait étre approximée par une ligne droite pour
la plupart des problemes de mécanique des sols (Das 1994). Dans le plan de Mohr (figure 2.19),

cette fonction linéaire est traduite par I’équation suivante (Chalhoub 2006):
T = ¢ + o,tan(¢) (2.9)

ou a,, (kPa) représente la contrainte normale appliquée au plan de rupture, ¢ (kPa) représente la

cohésion et ¢ (°) I’angle de frottement interne du matériau.

Le critére de Mohr-Coulomb peut étre exprimé aussi dans le plan des contraintes principales o et
03 comme suit:

g1 03
Co To

=1 (2.10)

ou
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0, = 2ctan (45° + %) + ostan®(45° + %) (2.11)
avec :
Co représente la résistance en compression uniaxiale (UCS ou a,)

T, représente la résistance en traction simple (ov).

Les résistances en compression uniaxiale g, (kPa) et en traction simple a; (kPa) des sols peuvent

étre estimées a partir des relations suivantes (Jiang 2018) :
0. = 2c¢ X tan (45° + %) (2.12)
or = 2c/tan (45° + 2) (2.13)

ou ¢ (kPa) est la cohésion et ¢ (°) I’angle de frottement interne du géomatériau.

Lo ()

— L

Figure 2.19: Enveloppe de rupture du critére de Coulomb: (a) dans le plan de Mohr o-7
(Chalhoub 2006) et (b) dans le plan des contraintes principales (Pagé 2018).

Cependant, on déconseille d’utiliser 1’équation 2.13 pour estimer la résistance en traction a partir
de la cohésion puisque le critere de Coulomb est reconnu pour sa surestimation de la résistance en
traction des géomatériaux (Pagé 2018). D’autres insuffisances de ce critére de rupture sont
également présentées dans (Li et al. 2005a, Hughes 2014). Malgré plusieurs limitations impliquées
dans ce critere, il reste le modéle le plus utilisé dans de nombreux travaux d’analyse du
comportement mécanique des géomatériaux dans les mines souterraines ou dans les parcs a résidus
miniers (e.g., Sofianos 1996; Caceres 2005; Sobhi 2014; Hughes 2014, Sobhi et al. 2017; Yang et
al. 2017 a, b; Pagé 2018; Zheng et al. 2018 a, b) pour sa simplicité et sa disponibilité dans les

nombreux codes numériques commercialisés.
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2.2.3.2 Critére de Hoek-Brown

Le critére de Hoek et Brown a été proposé par Hoek et Brown (1980) pour décrire la rupture des
roches intactes. Il a été ensuite généralisé pour décrire la rupture dans les massifs rocheux (Keita
2017). Aprées de nombreuses améliorations progressives entre 1980 et 2002, le critere de Hoek et

Brown se traduit finalement par 1’expression ci-aprés (Hoek et al. 2002):
01 = 0} + g (m=> +5)°° (2.14)

ou ¢’y est la contrainte principale effective maximale que le matériau peut supporter lorsque le
matériau est soumis a un confinement en termes de la contrainte principale mineure effective o’';
met s (entre 0 et 1) sont deux paramétres de matériau; a,; est la résistance en compression uniaxiale

de la roche intacte.
Une expression genéralisée de ce critére est donnée comme suit (Hoek et al. 2002) :
o, = o3 + o,(my ::—3 + 5)¢ (2.15)

ou m,, est la valeur ajustée (réduite) de la constante de la roche intacte m;, exprimée comme suit :

GSI-100
28—-14D

my, = m;exp ( ) (2.16)

avec .

GSI indice géologique de résistance de la roche (en anglais « Geological Strength

Index »)

D  facteur qui dépend du degré de perturbation de la roche relatif a I’abattage ou a la
modification de I’équilibre des contraintes autour de 1’excavation. Il varie de 0 pour

les roches intactes a 1 pour les roches trés perturbées.

Les constantes de la roche a et s peuvent étre déterminées a partir du logiciel Rocklab (de

Rocscience) ou analytiquement a partir des équations suivantes (Hoek et al. 2002):

s = exp(20 (2.17)

9-3D

GSI 20

a= % + %(exp_E —exp 3 (2.18)
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Les résistances en compression uniaxiale de la roche intacte (o,;) et du massif rocheux (a,) (en

considérant g3=0) et la résistance en traction o; (pour a; = 0) sont traduites par les expressions

suivantes :

0. = 0y X 5% (2.19)
et

o= - (2.20)

1
1

0.

40 |-

Contrainte principale majeure

-~ e
| o
CFy = Oy My + 5
| . Fei v
20 ' ' '
2o cosg 1+ sin .
o = = ?j | = g.'fr ot
1 —sin ¢ I —sin g

|- 10

v
T Jmax
oy

~,

=5 . [a] L 5 . 10 '
Contrainte principale mineure 03

Figure 2.20: Illustration de I’enveloppe du critére de rupture de Hoek-Brown et en Mohr-
Coulomb dans le plan des contraintes principales (adaptée de Hoek et al. 2002)

Il est noté que le critére de rupture de Hoek et Brown a été initialement développé en 2D. Une
extension de ce critere en 3D a été proposé par Pan (1988) comme suit :

1

2,/J,cos6 — [%‘/E (sinH - \/§cost9) + %mCO + 5C,2 ‘=0 (2.21)
avec :
6 = Lsint (22 (2.22)

2 /123
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ou 6 est angle de Lode compris entre -/6 et /6, 11 et Jo représentent respectivement le premier et
le deuxiéme invariants des contraintes, les parametres empiriques m et s sont des caractéristiques
du matériau (roche), Co (kPa) est la résistance en compression uniaxiale et To (kPa) est la résistance

en traction simple.

Le critéere de rupture de Hoek-Brown posséde également plusieurs limitations. Par exemple les
paramétres m et s sont purement empiriques et n’ont aucun sens physique. D’autres limitations ont
été rapportées dans les publications de Aubertin et ses collaborateurs (Aubertin et al. 2000;
Aubertin et Li 2004; Li et al. 2005b).

2.2.3.3 Critére de MSDPy

Les géomatériaux sont connus pour leur résistance beaucoup plus faible en traction qu’en
compression. Leurs enveloppes de rupture sont généralement non linéaires lorsque la plage de
contraintes est grande (Yang et al. 2003). Apres la considération de ces caractéristiques et d’autres
des géomatériaux, Aubertin et ses collaborateurs (Aubertin and Simon 1996, 1998; Aubertin et al.,
1999b, 2000) ont proposé un critere de rupture, appelé MSDP,, (pour Mises-Schleicher et Drucker-
Prager unifié). Ce critére de rupture ressemble aux critéres de Mises-Schleicher (Schleicher 1926)
lorsque les contraintes moyennes dans le plan (I; — ];/ 2) sont faibles tandis qu’il ressemble plus
au critere de Drucker-Prager (Drucker et Prager. 1952) ou de Coulomb (Coulomb 1776) lorsque le
premier invariant I, est élevé (Aubertin et Li 2004). Pour les roches endommagées ou les massifs

rocheux, la résistance a la rupture s’exprime par 1’expression de base se traduit par I’expression

suivante (Aubertin et al. 1994, Li et al. 2017) :

JJ2 = FoF, (2.23)

ou F, est une fonction qui caractérise la surface de rupture dans le plan I; — 21/2 et F, est une

fonction qui caractérise la surface de rupture dans le plan 7. Ces deux fonctions s’expriment comme
suit (Aubertin et al. 2000) :

Fo = a?(I? — 21,d,) + a2 — as{l; — I..) (2.24)

b
Fr = JbZ+(1+b?)sin?(45°~1.50) (2.25)

ol a, d,, d,,aj, I; et I, sont des paramétres du matériau définis comme suit :
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2sing

avec ¢ (°) angle de friction interne du mateériau.

L (BT 52-(h2

a4y =Ta, = ( 2 ) B (6a2(5C+5t)) (2.27)
~ EC_% 2N ~ ~

a, =Ta, = (3(5C+&t) — a®)6,.6; (2.28)
az; = asz(I —T) (2.29)

Ou T est un paramétre de continuité du matériau; 6. et ; sont respectivement les résistances a la

compression et a la traction du matériau, définis comme suit :
6. =To, (2.30)
5-t = FO’t (2.31)

L’expression (7) signifie que le paramétre prend en compte 1’effet de la continuité exprimée par I'.
L’expression de MacCauley ( ) fait en sorte que seules les différences de contraintes positives de
(I; — 1) sont admissibles. Plus de détails sur le sens des paramétres ci-dessus sont donnés dans les
publications existantes (Aubertin et al. 2000, 2003b; Aubertin et Li 2004; Li et al. 2005a, 2017).

Ce critere de rupture représente mieux le comportement du remblai, comparé aux critéres de Mohr-
Coulomb et de Hoek et Brown (Li et al. 2005a, 2017). Il prend en compte 1’effet du temps, 1’échelle
et 'influence des discontinuités (a partir du RMR : Rock Mass Rating). Par ailleurs, 1’utilisation
de ce critére de rupture reste limitée du fait de son indisponibilité dans la majorité des logiciels de
modélisation numérique. A ce jour ce jour, le critére de MSDP, n’est disponible que dans les codes
numeériques FLAC 2D (Li et al. 2010) et FLAC 3D Version 6.00 (Itasca 2017).

2.3 Design des structures en remblai cimenté

La résistance requise par les structures en remblai dépend du réle qui leur est assigné (Mitchell
1983, 1986, 1991, 1989a, 1989b; Mitchell et Roettger 1989; Stone 1993; Hassani et Archibald.
1998; Belem et al. 2004, 2008b). Le tableau 2.3 présente quelques valeurs de références utilisées
dans les mines pour la conception des structures en remblai selon leur rdle (Hassani et Archibald
1998; Belem et al. 2004, 2008Db).
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La résistance en compression uniaxiale est généralement prise comme référence du fait qu’elle peut
étre facilement mesurée et aisément convertie en un autre parameétre de résistance (en traction ou

en cohésion).

Tableau 2.3: Valeurs de référence pour la résistance requise du remblai en fonction du réle qui lui

est assigné

Role assigné Résistance requise Référence
Support vertical UCS >5 MPa Stone 1993
Pilier confiné UCS <1 MPa Stone 1993
Pilier autoportant UCS >2 MPa Belem et al. 2004, 2008b
Semelle support 1.5 MPa <UCS <10 MPa Belem et al. 2004, 2008b
Plancher de travail qu > 100-200 kPa Belem et al. 2004, 2008b
Stockage rejets UCS > 100 kPa Belem et al. 2004, 2008b

2.3.1 Design des structures en remblai cimenté exposées latéralement

La résistance requise des structures en remblai exposées latéralement dépend de nombreux
parametres tels que le nombre de faces exposées, les contraintes horizontales exercées sur le

remblai par des piliers adjacents ou la charge verticale au-dessus du pilier.

En considérant le cas simple d’un pilier autoportant exposé sur plusieurs cotés (figure 2.21), la
résistance requise pour assurer sa stabilité peut étre déterminée a partir de I’équation de Smith et

al. (1983) ci-apres :
UCS = yH.FS (2.32)

ol y (KN/m®) est le poids volumique du remblai et H (m) la hauteur du remblai.



39

e
i

Figure 2.21: Pilier autoportant en remblai cimenté (tiré de Belem et Benzaazoua 2008b)

Lorsqu’un pilier en remblai rocheux cimenté sert de support latéral d’un chantier adjacent
contenant des résidus non cimentés (illustration a la figure 2.22), Stone (1993) propose d’estimer
la résistance requise du remblai a partir de diagramme présenté a la figure 2.23. Ce diagramme
utilise un facteur de sécurité FS = 2 et n’est valide que pour un remblai capable d’étre autoportant
une fois expose latéralement et dont la résistance en compression uniaxiale (UCS) est supérieure a
1.5 MPa. Toutefois, lorsque UCS < 1.5 MPa, Stone (1993) suggére d’utiliser le diagramme pour

les piliers autoportants présenté a la figure 2.24.

A
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Figure 2.22: Pilier en remblai rocheux cimenté pour le support latéral de terrain (tiré de Stone
1993)
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Figure 2.23: Diagramme de stabilité pour le design du remblai rocheux cimenté comme support
latéral (tiré de Stone 1993)
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Figure 2.24: Diagramme de stabilité des piliers autoportants en remblai rocheux cimenté (tiré de
Stone 1993)

Dans les chantiers étroits, I’effet d’arche doit étre pris en compte pour le design des piliers en

remblai. La figure 2.25 illustre un remblai confiné dans un chantier étroit entre un pilier de minerai
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et un second chantier remblayé. Pour déterminer la résistance en compression uniaxiale du remblai

confiné dans une telle configuration, Askew et al. (1978) ont proposé la relation suivante :

UCSdesign = e (y - %) [1 — exp ( 2”’“"”‘“"’)] FS (2.33)

2Ktang

ou B (m) est la largeur du chantier, ¢ (kPa) représente la cohésion du remblai, ¢ (°) est I’angle de
frottement interne, y (kN/md) est le poids volumique du remblai, H (m) est la hauteur du remblai
et FS représente le facteur de sécurité de design, K est le coefficient de pression des terres exprimé
comme suit :

1

- (2.34)

La cohésion (c) et I’angle de friction interne (¢) du remblai sont des inconnues qui peuvent étre
déterminées a partir d’un essai de compression triaxial en laboratoire ou a partir d'essais in-situ

(Belem et Benzaazoua 2004).

Figure 2.25: Remblai dans un chantier étroit (tiré de Belem et Benzaazoua 2004)

Les essais en laboratoire de Mitchell et al. (1882) sur des modeles réduits de semelles a 3D ont
apporté une importante amélioration des solutions de design des piliers confinés ayant une ou
plusieurs faces latérales exposees. Ces essais ont démontré qu’une fois le pilier en remblai cimenté
est expos¢ latéralement, une partie du pilier en forme d’un diedre se détache sous 1’effet de son
propre poids (illustration a la figure 2.26). Cette rupture se fait selon un plan préférentiel définit

par son inclinaison a (=45° + ¢/2). ¢ représente 1’angle de friction interne du remblai
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Sur la figure 2.26, L (m) représente la largeur de la face exposée, H* (m) représente la profondeur
du bloc déstabilisé, H (m) représente la hauteur totale du remblai, cs (kPa) représente la cohésion a

I’interface remblai-roches et W (m) représente la profondeur du bloc confiné.

Mur

Plan d’{.-:l'j -, 2 g

L/
glissemen/ *

Figure 2.26: Modéle de bloc confiné (adapté de Mitchell et al. 1982)

Pour un tel bloc de remblai cimenté confiné, Mitchell et al. (1982) proposent 1’équation ci-dessous

pour la détermination du facteur de sécurité :

__ tan¢ 2¢cL
FS = tana  H*(yL—-2Cs)sin 2a) (2- 35)
avec
H* = H — Wtana (2. 36)

En considérant cs = ¢, ¢ = 0, FS =1 et pour des chantiers trés hauts (H >> L), Mitchell et al.

(1982) proposent la relation ci-dessous pour la détermination de la résistance requise du pilier en

remblai cimenté :

UCSgesign = 2¢ = (—H> (2.37)
ol y (KN/m®) est le poids volumique du remblai, L (m) est la largeur de la face exposée, H (m) est
la hauteur du chantier.

En effet, cette solution de Mitchell et al. (1982) s’avére trés conservatrice. Une révision de cette

équation a été proposée par Li et Aubertin (2012) pour prendre en compte la surcharge (p,) au-
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dessus du remblai et la différence existante entre les propriétés de résistance aux interfaces remblai-
roches et celles du remblai. Deux types de géométries de chantiers ont été considérés : LAR (Low
Aspect Ratio) pour H/B < tana et les HAR (High Aspect Ratio) pour H/B > tana. Les parameétres

B, H et a sont présentés a la figure 2.27.

Le modele de boc confiné de Li et Aubertin (2012) illustré a la figure 2.27 est représenté par L (m)
pour la largeur de la face exposée, B (m) pour la profondeur du chantier (remblai), H (m) pour la
hauteur du remblai, ¢y (kPa) pour la cohésion a I’interface remblai-mur, ¢ (°) pour I’angle de

friction interne du remblali, et a (= 45° + ¢/2) pour I’angle d’inclinaison du plan de cisaillement.
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Figure 2.27: Modele de bloc confiné (adapté de Li et Aubertin 2012).

Le facteur de sécurité de design proposé s’exprime comme suit :

__ tan¢ 2c
kS = tana + [p0+H* (y—z%)]sinzfx (238)
avec :
P (2.39)

ou p, représente la surcharge appliquée au-dessus du pilier confiné (kPa), r;, représente un facteur
de réduction de la cohésion variant entre 0 et 1, H* (m) représente le méme que celui présenté a

I’équation (2.36), ¢ (kPa) représente la cohésion du remblai, c;, (kPa) représente la cohésion a
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I’interface remblai-roches, L (m) représente la largeur de la face exposée et a (°) est ’inclinaison

du plan de cisaillement du bloc.
Pour les chantiers de type HAR, la cohésion de design se détermine comme suit :

c= PotYH/2 (2.40)

- 2[(FS—tan¢/tana)sin (2a)]~1+rpH* /L

La résistance en compression uniaxiale s’exprime comme suit :
UCS = 2ctan(45° + ) (2.41)

Pour les chantiers de type LAR, la cohésion de design se détermine comme sulit :

c= PotyH/2 (2.42)

"~ 2[(FS—tang/tana)sin(2a)]~1+rpH/L

La résistance en compression uniaxiale pour les LAR se calcule selon I’équation (2.41)

En considérant une possibilité d’apparition d’une fissure en traction dans la partie supérieure du
remblai (voir figure 2.28b), la profondeur de cette fissure peut étre déterminée comme suit (Smith
et al. 1983; McCarthy 2001, Li et Aubertin 2012):

2c

Hy = y tan(45°—¢/2) (2.43)
La largeur équivalente (B”) du bloc peut étre défini comme suit :

y _ H—Hg
B'=— (2.44)

Dans ce cas, la stabilité du remblai ou la résistance requise peuvent étre déterminées a partir des
équations (2.38) a (2.40). La largeur du chantier B sera remplacée par la largeur équivalente B’
définie a 1’équation (2.44).



45

(a) L L
l/l | | Fissure en traction | | |
L ; l ‘ I l
BE Y, ROEE 6N X j R R
4 0 , 0 7
' I I 1 ’ B ; I 1 '
‘ :
& l l = " l‘ I l ] "
< G <<
] S! B 2oy YLV, e
i 3 = et P 1 'B
) = D S SIS MSES SIS
~ ’ - ra 2 r3 Ll L L]
v oF = L% e v, v EDea 4
- vt £ < f< C B e < <] &
' 2N P LI ESE D DE S DY £ ¢ 5
! Za P < < [ I e R i Jelis H
' ~ =1 > 3% > 3 3 3 > > 3> > = 4
7 =/ = < < e < 4 <. %% < <)/ 5
i -4, EREY P2 DEDERERERERET EDE N A
5 < < 2Tee e e e ¢ < 2t Z
@l > 2y > 3 3 3 > MF > -~
' -~ < < =
¥ 5 = I LA DD DD DI DI £ 5
Fate exposee o/ SN NI 1036 K
? o4 < T 36, B D S <
H ; 3 IS IOCOICICIEICH 0N IS
' Q! * Face oxXNOSee N
I / ekace exposeg i f &
' ' 2% > % 3 5 3 3 5 sl
' i ROHIOOCICE N M
’ ’
B < < <
: <o b G IE SO M e I L
’ ' b 5 56 K 1€ M 28 B B |
I ' > 2 2 > 2 2 %2 > » >
' y f S A 0 o 58 B e
DEE DDt I DI NI
€ € ¢ ¢ € ¢ ¢ < < “

Figure 2.28: Modeéle de bloc confiné de type LAR (a) sans et (b) avec fracture par traction

(adapté de Li et Aubertin 2012)

Des améliorations supplémentaires plus récentes sur le design des piliers en remblai confinés ayant
une face latérale exposée peuvent étre consultées dans Dirige et al. (2009) pour les chantiers
inclinés et dans Li et Aubertin (2014), Liu et al. (2016a), Yang et al. (2017), Liu et al. (2018) pour

les chantiers verticaux.

2.3.2 Design des structures en remblai cimenté exposées a la base

Quand une structure en remblai cimenté est exposée a la base en raison de I’extraction du minerai
dans un chantier sous-jacent, on peut espérer que son comportement se ressemble a celui d’un pilier

horizontal.
2.3.2.1 Stabilité des toits stratifiés des excavations souterraines (Voussoir Beam Theory)

Le toit des excavations souterraines réalisées dans des terrains stratifiés (figure 2.29) a un
comportement comparable a celui des semelles en remblai cimenté exposées a la base. Fayol (1885)
a réalisé des tests pour étudier la flexion d’une strate surmontée de plusieurs autres couches. En
rajoutant progressivement des couches différentes les unes au-dessus des autres, il a constaté que
la flexion dans la premiére couche a la base se stabilise. Cela a conduit & la conclusion selon
laquelle la charge verticale au-dessus du toit d’une excavation souterraine est transférée
latéralement a partir d’une certaine hauteur h (Brady et Brown 1985). Cette hauteur dépend du type

de roches et de leurs caractéristiques géomécaniques. Une investigation plus rigoureuse été par la
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suite réalisée par Llewellyn-Davis (1929) pour schématiser la rupture du toit en se basant sur la
répartition en forme d’arche de la charge verticale énoncée par Fayol (1885). Bucky et Taborelli
(1938) ont également utilisé une poutre (« beam » en anglais) pour analyser I’influence de la portée
d’excavation sur la flexion du toit stratifié. Ils ont constaté que 1’augmentation de la portée donne
naissance a une fracture a la base causée par la traction. Plusieurs fractures peuvent apparaitre au

fur et @ mesure de I’augmentation de la portée.

Strates (ou couches)

Toit en flexion de I’excavation
‘ souterraine

i

[l

A
v

Portée de |'excavation

Figure 2.29: lllustration d'une excavation souterraine dans un terrain stratifié (adapté de Brady et
Brown 1985)

Evans (1941) a par la suite développé sa théorie de « voussoir beam » en combinant ses études aux
études précédentes portant sur la stabilité des toits stratifiés des excavations souterraines (Brady et
Brown 1985). Cette théorie soutient que la stabilit¢ d’une poutre suspendue ou du toit stratifié
d’une excavation souterraine rep0ose sur une portion en arche. Cette portion en arche est illustrée a
la figure (2.31b). Selon la géométrie de la structure (ratio entre la portée et I’épaisseur), la charge
verticale supportée, et les contraintes latérales exercées sur les extrémités, trois modes de rupture
ont été identifiés (Sterling 1980 ; Brady et Brown 1985 ; Sofianos 1996, Sofianos et Kapenis 1998 ;
Kockler et Jung 2007) : compression (écrasement), cisaillement et flexion.

Rupture par compression (écrasement)

Ce mode de rupture apparait sur les extrémités de la poutre ou a mi-portée lorsque les contraintes
de compression exercées par les parois latérales sont superieures a la résistance en compression du

matériau. Un facteur de sécurite (FS) peut donc étre defini par le rapport entre la résistance en
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compression uniaxiale (o, ou UCS) et la contrainte de compression (f¢) liée a la convergence des
parois (O’Heam 1989) :

FS = % — ucCs (pou;re ou toit) (2.45)

La rupture par écrasement parfois attribuée a la mauvaise qualité mécanique des roches (pilier) ou

leur rigidité tres élevée.
Rupture par cisaillement

Le cisaillement se produit aux interfaces pilier-roches lorsque les compressions latérales sur la
semelle et la résistance au cisaillement a I’interface pilier-roches sont inférieures a la charge

verticale liée au poids propre du pilier. Le facteur de sécurité pour ce mode de rupture se définit

comme sulit :
1
o] . . =fc t
FS — Forces de re51st.ance (fI.‘lCtIOIl) _ gy nl( ang) (2.46)
forces motrices(poids) 5Ys
FS = f;—:tan(ﬁ (2.47)

avec : ¢ (°) angle de frottement a I’interface poutre-roches, ¥ (KN/m?) poids volumique de la
semelle, s (m) largeur de la poutre ou portée, f. (kPa) contrainte de compression latérale maximale

sur la semelle et n le rapport de profondeur de la charge latérale.
Rupture par flexion

Ce mode de rupture est fréquent lorsque le ratio (s/t) est éleve. La figure 2.30 montre I’affaissement
d’une poutre lors d’une rupture par flexion. Une compression s’établit dans la partie supérieure
tandis que la tension a la base donne naissance a une fissure au milieu de la poutre. Les dimensions

de la fissure varient en fonction du type matériau et du poids de la poutre.

Sur la figure 2.30, T (kPa) représente la contrainte de confinement latérale, h (m) la hauteur sur

laquelle est appliquée la contrainte T, s est la portée et ¢ est la déflexion et t I’épaisseur de la poutre.
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Figure 2.30: Rupture par flexion de la semelle (adapté de Sofianos et Kapenis 1998)

La figure (2.31) illustre la répartition de la résistance en forme d’arche a I’intérieur de la poutre
exposée a la base. Les différents parametres présentés sur cette figure sont définis comme suit
(Brady et Brown 1985) :

- Lahauteur initiale du bras de levier des contraintes latérales (avant déformation de
I’arche)

Zo =1t (1 — %n) [m] (2.48)
- Le bras de levier lorsque la longueur de 1’arche se déforme de AL

_ 35 (1628 Aiq1/2
z = [ (2 - ALY [m] (2.49)

- La contrainte maximale de confinement:

fo=2(2) [Pal (2.50)

nz
- La contrainte de confinement moyenne a travers 1’arche:

1

fav =31 (3+3) [Pa] (251)

- Lalongueur de I’arche:

L=s+2(Z) [m] (2.52)



49

- Rapport de profondeur de la charge latérale est exprimé par :

n= %(1 — E) (2.53)

t
- Larésistance maximale de friction mobilisée s’exprime comme suit:
F = Ttang = % fenttang [kPa] (2.54)

- Charge induite par le poids tentant de déstabiliser la semelle

V=W=cyts (2.55)

VOUSSoir controlling central ®
/ crack f.
/ J
/ / AT 7 ”";W - 7 ) 4,
I e i
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biaw
% |
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[ ' 1
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w : poids de la semelle nt : épaisseur de I"arche “m”’
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\ T ,"i T : contrainte latérale de sur la semelle “KPa”
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fc n : rapport de profondeur de la charge latérale

Figure 2.31: Géométrie d'une poutre en voussoir (tiré de Brady et Brown1985)

2.3.2.2 Stabilité des semelles en remblai cimenté

De nombreuses investigations ont été réalisées depuis les années 1980 pour améliorer les
connaissances sur le comportement et la stabilité des structures en remblai cimenté exposées a la
base (Williams et al. 1992, 2001, 2007; Mitchell 1991; Stone 1993; Jordan et al. 2003; Caceres
2005; Pakalnis et al. 2005; Hughes 2014; Oulbacha 2014; Caceres et al. 2017, Sobhi et Li. 2017,
Pagé et al. 2019).
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Les travaux de Mitchell (1991) ont permis une avancée majeure des connaissances sur la
conception et la stabilité des semelles en remblai cimenté exposées a la base. Les modéles réduits
de semelles (a I’échelle 1/50) sont montés sur une centrifugeuse en rotation pour simuler 1’effet de
la gravité dans les chantiers miniers. Les parois rocheuses sont représentées par des boites en bois
a parois rigides, peu rugueuses avec une inclinaison comprise entre 90° et 60°. Ces simulations ont
permis d’identifier quatre principaux modes de rupture des semelles : la rotation, la flexion, le
glissement et 1’effondrement. Pour chacun de ces modes de rupture, Mitchell (1991) a utilisé la
méthode d’équilibre limite pour formuler des équations analytiques permettant prédire la rupture
des semelles. La figure 2.32a représente le modele physique de Mitchell (1991) décrivant les
principales contraintes et parametres pris en compte dans le développement de ses solutions
analytiques pour les différents modes de rupture. La figure 2.32b présente un modele expérimental
sur lequel on peut distinguer les parois rigides en bois, I’inclinaison du chantier (cas ou 8 = 60 °),

le remblai non cimenté et la semelle (en blanc) a la base.

Sur la figure 2.32a, L (m) représente la largeur du chantier ou la portée de la semelle, d (m)
représente 1’épaisseur de la semelle, oy (KPa) représenté la charge verticale liée au poids du remblai
non cimenté, oc représente la résistance en compression uniaxiale du remblai (kPa), ot (kPa)
résistance en traction du matériau, = (kPa) représente la résistance au cisaillement a I’interface entre

le remblai et la roche.
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Figure 2.32: Modeéles physique (a) et expérimental de semelles en remblai cimenté de Mitchell

(1991)

Des investigations supplémentaires réalisées par plusieurs chercheurs en se basant sur les travaux
de Mitchell (1991) ont permis de confirmer I’existence et la nature critique de ces principaux modes
de rupture et d’apporter des améliorations aux équations analytiques proposées. Stone (1993) et
par la suite Pakalnis et ses associés (Pakalnis et al. 2005; Pakalnis 2015) ont proposé un nouveau
diagramme pour le design des semelles en considérant la flexion comme mode de rupture critique.
Caceres (2005), Oulbacha (2014) et Hughes (2014) ont révisé les équations analytiques de
Mitchell, particulierement celle de rupture par rotation. Oulbacha (2014) a également identifié une
nouvelle forme de rupture par effondrement tandis que Hughes (2014) et Pagé et al. (2019) ont
identifié a partir de la modélisation numérique un nouveau mode de rupture (I’écrasement) lié a la

convergence des parois rocheuses.
Rupture par effondrement

Les géomatériaux ont généralement une faible résistance en traction par rapport a leur résistance a
la compression. Avec des proportions de liant dans les semelles inférieures a 10%, I’augmentation
de leurs épaisseurs augmente également la quantité de matériaux soumise a I’attraction de la
pesanteur. En considérant respectivement les paramétres d (m) et L (m) pour I’épaisseur et la portée

de la semelle, Mitchell (1991) estime un effondrement qui s’étend jusqu’a une hauteur d’arche de
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L/2 si d > L/2 (figure 2.32a). Pour ce mode de rupture, Mitchell (1991) recommande d’utiliser
I’équation analytique ci-dessous pour évaluer la stabilité de la semelle :

Ly>3% 8‘“ = 2.50, (2.56)

ou o, (kPa) représente la résistance en traction de la semelle et ¥ (KN/m®) représente le poids

volumique du remblai cimenté.

La résistance en traction peut étre déterminée par des essais en laboratoire ou sur le terrain (chantier
remblay¢). L’équation empirique (2.57) a également été developpée par Jordan et al. (2003) pour
évaluer la résistance en traction requise des semelles en remblai cimenté exposées a la base en

considérant un facteur de sécurité de design FS = 1.5.

3“ [kPa] (2.57)

avec : y (kN/m®) poids volumique du remblai, L (m) la portée de 1’excavation et d (m) 1’épaisseur

de la semelle.

y i Vide F i

= Portion stable de la
semelle

Portion instable dela

semelle (effondrement)

Remblai non cimenté
Remblai non cimenté au
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Figure 2.33: Rupture par effondrement a la base des semelles en remblai cimenté (adapté de
Mitchell 1991)

En considérant I’équation (2.56) tres conservatrice compte tenue de la résistance en traction évaluée

en fonction de la portée de la semelle, Hughes (2014) propose 1’équation (2.60), moins
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conservatrice, dans laquelle la résistance en traction de la semelle est considérée le long de la
courbe de rupture (figure 2.33).

En considérant la surface de rupture comme un demi-cercle de rayon L/2 (ou L est la portée de la
semelle), la semelle reste stable lorsque la force stabilisatrice (F1) le long de la courbe de rupture
(0.5.m. L) est supérieure a la force déstabilisatrice (F2) associée au poids du remblai. Ces deux

forces sont définies comme suit :

F1= g.L. o, (2.58)
et
F2 = L. (nL)? (2.59)

Condition de stabilité :
4
y.L > —.0¢ (2.60)

ou o, (kPa) est la résistance en traction le long de la surface de rupture, y (KN/m®) est le poids

volumique de du remblai et L (m) la portée de la semelle.

Le facteur de sécurité pour ce mode de rupture devient (Hughes 2014):

Fs =21

40¢

(2.61)

En plus de ces ajustements apportés par Hughes (2014) a cette rupture de limite semi-circulaire,
Oulbacha (2014) a identifié une nouvelle géométrie de rupture par effondrement. Cette nouvelle
géométrie de rupture, présentée a la figure 2.34 est valable dans le cas de semelles ayant une forte
résistance au cisaillement aux extrémites. Il se forme alors un bloc trapézoidal délimité par deux

lignes de rupture inclinées, traversant toute 1’épaisseur de la semelle.

Sur la figure 2.34, d (m) et L (m) représentent respectivement 1’épaisseur et la portée de la semelle.

Les murs latéraux sont considérés rigides tout comme dans les modéles de Mitchell (1991).
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Figure 2.34 : Effondrement trapézoidal d’une semelle en remblai cimenté (adapté de Oulbacha
2014)

Rupture par flexion

Mitchell (1991) remarque que la rupture par flexion affecte particulierement les semelles de
grandes portées et de faibles épaisseurs. Cela s’explique également par la faible résistance en
traction du remblai cimenté ou des géomatériaux en général. En utilisant une formule standard
d’une poutre soumise a une flexion, Mitchell (1991) propose d’utiliser 1’équation (2.62) pour

évaluer la stabilité des semelles.

(5)2 EICALD 062

d w

avec : a; (kPa) résistance en traction de la semelle; o, (kPa) résistance en compression de la semelle

et w (kPa) charge verticale supportée par la semelle.

Cette charge verticale (w) inclut le poids propre de la semelle et le poids du remblai non cimenté

au-dessus de la semelle. Elle se calcule comme suit :
w =0, +yd (2.63)
ol y (KN/m?®) est le poids volumique du remblai et d (m) I’épaisseur de la semelle.

La modélisation numérique réalisée par Oulbacha (2014) a démontré que cette équation de Mitchell

(1991) n’est valable que pour des chantiers dont la portée est largement supérieure a 1’épaisseur.
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La figure 2.35 présente un modele de Mitchell (1991) dans lequel on observe la rupture par flexion
d’une semelle dans un chantier vertical. La partie supérieure de la semelle s’est affaissée tandis que
la partie inférieure est en traction. Les fissures a la base sont liées a la traction induite par
I’affaissement au centre de la semelle. Cette figure permet €¢galement de voir les parois rigides qui
ont été considérées. La faible épaisseur du vide laissé a la base du modéle permet de constater que
I’effet de I’excavation des chantiers sous-jacent n’est pas correctement pris en charge par ces essais.

L’influence de ce paramétre a été plus tard étudiée dans Sobhi et Li (2017), Pagé et al. (2019).

Figure 2.35: Rupture par flexion d'un modéle de Mitchell (1991)

En considérant I’effet d’arche dans les chantiers trés hauts (H >> L), et en absence d’informations
détaillée, une estimation cette charge induite par le remblai non cimenté peut se faire a partir de

I’équation simplificatrice développée par Terzaghi (1943) :

o, = 2 (2.64)

" 2Ktang

avec : K le coefficient de pression des terres; ¢ (°) I’angle de frottement interne du remblai; H (m)

la hauteur du remblai non cimenté et L (m) la largeur de la semelle.

En considérant la rupture par flexion comme le mode de rupture le plus critique, Stone (1993) a
développé le diagramme de stabilité présenté a la figure 2.36 pour le design des semelles en remblai
cimente dans les chantiers verticaux. Un facteur de sécurité de design FS= 2 est considéré dans ce
diagramme. Une large application de ce diagramme a été enregistrée dans les mines souterraines
compte tenu de sa simplicité et sa facilité d’utilisation. Parmi ces limitations figurent la négligence
de paramétres tels que I’inclinaison des parois des chantiers, la profondeur des chantiers,
I’excavation du chantier sous la semelle, la convergence des parois, les propriétés a I’interface entre

la semelle et la roche.
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Figure 2.36: Graphe de Stabilité de Stone (1993)

En se servant des données de plusieurs mines Nord-Américaines et Australiennes utilisant des
remblais différents (péate, rocheux ou hydraulique), Pakalnis et al. (2005) ont amélioré le
diagramme initialement proposé par Stone (1993). Des portées plus faibles et des semelles moins
épaisses sont prises en compte (figure 2.37). Dans ce diagramme, les parameétres suivants ont été
considérés : le facteur de sécurité FS = 2; la résistance en compression uniaxiale UCS > 1.5 MPa;

la contrainte de convergence oc = 0 MPa et la résistance en traction ot= 10%UCS.

Par ailleurs, la convergence des parois, les contraintes latérales, la profondeur des chantiers, la
surcharge (remblai non cimenté), la qualité du contact aux interfaces semelle-roches ainsi que le

pendage sont des paramétres non pris en compte dans ce nouveau diagramme.
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Figure 2.37: Graphe de Stabilité de semelles Pakalnis et al. 2005 (adapté de Stone 1993)

Jordan et al. (2003) ont également développé le diagramme empirique présenté a la figure 2.38
pour évaluer la résistance requise des semelles de grandes portées susceptibles de se rompre par
flexion. La contrainte déstabilisatrice considérée est le poids propre de la semelle et la surcharge
(remblai non cimenté) au-dessus de la semelle. 1ls ont également développé I’équation (2.65) pour
évaluer la résistance en traction (a;) de la semelle nécessaire pour assurer la stabilité de la semelle

contre les contraintes en traction a la base.

g, = 9L (2.65)
t

4t

ou t (m) représente 1’épaisseur de la semelle, L (m) représente la portée de la semelle et p (g/cm?®)

représente la masse volumique du remblai.

La figure 2.38 représente 1’abaque de stabilité proposé par Jordan et al. (2003) pour la
détermination de la résistance en compression requise en fonction de la portée lorsque la rupture

par flexion est la plus critique. Différents facteurs de sécurité ont été considérés (FS =1, 1.5 et 2).
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Figure 2.38: Abaque de Stabilité pour la rupture par flexion (tiré de Jordan et al. 2003)

A partir de ’équation (2.65) développée par Jordan et al. (2003), Mott (2007) a déduit 1’équation

(2.66) pour estimer la résistance en flexion (oy) nécessaire lors du design.

_ 3yw?
O = "

(2.66)

avec y (kN/mq) le poids volumique du remblai, W (m) la portée de I’excavation et h (m) 1’épaisseur

de la semelle en remblai.

L’application de ces équations dans d’autres mines est a prendre avec précaution compte tenu de

leur nature empirique portant sur le cas unique de la mine Stillwater.

A mentionner que le digramme de Jordan et al. (2003) présenté a la figure 2.38 néglige plusieurs
parameétres importants tels que la convergence et I’inclinaison des parois, la profondeur du chantier,

les propriétés de résistance a I’interface entre la semelle et la roche.

Rupture par glissement

La rupture par glissement est le résultat d’un mauvais contact aux interfaces entre la semelle et la
roche. Les modeles de Mitchell (1991) considérent la semelle comme un bloc rigide susceptible de
glisser le long des parois peu rugueuses. Michell (1991) a développé 1’équation (2.67) pour évaluer

la possibilité de rupture par glissement des semelles.
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(0w +d1) > 2 (5355) - (2.67)

Ou: t; (kPa) est la résistance au cisaillement a I’interface semelle-roches et § (°) I’angle de

pendage du chantier.

Jordan et al (2003) ont développé pour ce mode de rupture 1’équation (2.68) pour évaluer la
résistance au cisaillement nécessaire & I’interface entre la semelle et la roche. Ils ont également
proposeé le diagramme empirique présenté a la figure 2.39 pour évaluer la résistance necessaire

pour le design des semelles lorsque le glissement constitue le mode de rupture le plus critique.

=L (2.68)

ol y (KN/m?) est le poids volumique du remblai et L (m) la portée de la semelle.
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Figure 2.39 : Diagramme de stabilité de Jordan et al (2003) pour la rupture par cisaillement des

semelles en remblai cimenté
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La figure 2.40 tirée de Caceres (2005) illustre la rupture par glissement d’une semelle en remblai

cimenté.
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Figure 2.40: Rupture d’une semelle par glissement (tiré de Caceres, 2005)

Une amélioration de 1’équation (2.66) a été apportée par Hughes (2014) en introduisant le
parameétre d (m) pour prendre en compte 1’épaisseur de la semelle. La résistance au cisaillement

requise a I’interface entre la semelle et le roche devient :

=24 (2.69)

ou d (m) représente I’épaisseur de la semelle, ¥ (KN/m?) représente poids volumique du remblai et

L (m) représente la portée de la semelle.
Rupture par rotation (torsion)

La rupture par rotation (voir figure 2.41) survient dans les chantiers inclinés lors qu’il y a une
mauvaise résistance au cisaillement a I’interface semelle-roches du c6té de 1’éponte supérieure
(HW). Ce mode de rupture est parfois associé a la mauvaise qualité géomécanique des roches.
Mitchell (1991) a proposé 1’équation ci-dessous pour évaluer le risque de rupture par rotation des

pilier-semelles :

dZ.O't
(0, +dy) > 2.L.(L—d.cot(B).sin2(B) (2.70)




61

ou d (m) représente ’épaisseur de la semelle, ¥ (KN/m?®) représente poids volumique du remblai,
L (m) représente la portée de la semelle, o, (kPa) représente la résistance en traction du remblai,
g, (kPa) représente la charge verticale au-dessus de la semelle et 8 (°) I’angle d’inclinaison des

parois du chantier.

Caceres (2005) a identifié que le facteur de sécurité implicite FS =2 avec cette équation de Mitchell
(1991). Pour un facteur de sécurité¢ FS = 1, I’équation de Mitchell devient (Caceres 2005) :

dz.O't

L.(L—d.cot(B).sin2(B) (2.71)

(op +dy) >
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Figure 2.41: Rupture d'une semelle par rotation (tiré de Caceres 2005)

En considérant I’influence de la rugosité a I’interface supérieure (HW) entre la semelle et la roche,
Caceres (2005) développe une nouvelle équation analytique en introduisant un facteur de réduction
o. qui prend en compte la qualité du contact a I’interface entre 1’éponte supérieure et la semelle en
remblai cimenté. La valeur de o varie entre 0 (pour une mauvaise qualite) et 1 (pour une tres bonne
qualité). Pour une rotation de la semelle autour d’un axe passant par O (voir figure 2.42), il obtient

I’équation analytique suivante :

op.d?+a.2.15.d.Lsin?(B)
L.(L—d.cot(B)).sin2(B)

(o, +d.y) > (2.72)
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ou d (m) est épaisseur de la semelle, L (m) représente la largeur du chantier, g (°) représente le

pendage du chantier et y (KN/m?) représente le poids volumique du remblai.
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Figure 2.42: Modéle de rupture par rotation de Caceres (2005)

Caceres (2005) développe également a partir de la modélisation numérique sur FLAC-2D une
nouvelle équation analytique pour évaluer la contrainte verticale (o, ) au-dessus de la semelle et
des graphiques de stabilité (figure 2.43 a 2.46). Ces graphiques corrigent certaines limitations des
travaux antérieurs concernant le pendage des chantiers et 1’épaisseur des semelles, mais négligent
d’autres paramétres importants tels que la profondeur du chantier, la convergence des parois, et

I’excavation du chantier au-dessous de la semelle.

oy(2) = (#i(d))) .sin?(B). [1 —exp (— %)] (2.73)
avec :
K = 1.4.sin?(¢) — 2.sin(¢p) + 1 (2.74)

ou K est le coefficient de pression des terres, ¢ (°) est 1’angle de friction interne du remblai, L (m)

est la largeur du chantier, B (°) est le pendage du chantier et z (m) est la profondeur du remblai.

Le coefficient de pression des terres (K) présenté a I’équation (2.74) ne s’applique qu’aux remblais
de faible cohésion avec un angle de frottement interne compris entre 0 et 40°. Cela constitue une

limitation de I’application de cette équation.
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Figure 2.43: Graphes de stabilité des chantiers verticaux (8 = 90°) pour différentes résistances a

I'interface semelle-roche (tiré de Caceres 2005)



64

mmmmm:m%e a) c=0% UCS

T e e el L
£ e ] FS. =1 |-
i ma 8 STABLE -
! 8o 4 - e - i
2 L S ?\ 5\\_\_‘ I
3 S e Yo
5 —— e 5 0m
BN p—— — T — e, —J—
FAIL - - |
z0 N R Mg e}
HW contact
o 020 LT nee °“"pgl_:mm
o3 160 128 150 78 280 F¥T 20 278
Cohasion (MPa)

i
i [F.s.=1 H

—

,=50%

0 !.“ T cabasion volus
oTe 1.0d L2k 150 195 200 223 FE -] M
Cahesion (MPa)
Slil Mat Fallure Graph for B5dag Stope Dip WG I 10 0 P Bl
o different Stops Spans
L ~ - =
E 7o F.S. =1 -
a |
i 5o
I
; LT \ |
5 \ STABLE
L0
! k 1?‘“
a0 .-.an..m";.‘-— 4
i g -'
i —FN i ._-"'_"—'E-.—_..._h el
FAIL —rF F
= 1o 180 100 aio__-_gnﬂ'ﬂm
9. oo 1 150 1.78 260 138 230 178
Cehnaion (MPa)

Figure 2.44: Graphes de Stabilité des chantiers inclinés de g = 85° pour différentes résistances a

I’interface semelle-roche (tiré de Caceres 2005)



»e
7
} 00
! “
' .«
3
“o
20
en
ors .
Coheslen (MPa)
s e
T PO ———
-~ —
; :: s = F.S. =1
e S—
} ¥ s\ <
50 \
P
3 —
30 R ~
z0 B
5 5 FAIL
%
oo
or 100 128
SII Mat Fallure Graph for 80deg Stope Dip
0
: 3 80 R
Pl e S
; i ) \e\
30 R‘\\__ Re
: N~ S =
@ 20 - e Ao -
o T b
% 8 FAIL —F
100
o0 e
ors 190 1258

65

Figure 2.45: Graphes de Stabilité des chantiers inclinés de g = 80° pour différentes résistances a

I’interface semelle-roche (tiré de Caceres 2005)
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Rupture par écrasement

Apres ces améliorations peu révolutionnaires apportées progressivement aux travaux de Mitchell
(1991), les travaux de Hughes (2014) et de Pagé et al. 2018 ont permis de confirmer la nature
critique de la rupture par écrasement lié a la convergence des parois rocheuses. Cette convergence
est liée principalement a I’excavation du chantier au-dessous de la semelle. Son amplitude dépend
de plusieurs paramétres tels que la dimension du chantier sous-jacent, la profondeur du chantier ou

les caractéristiques géomécaniques des roches.

Hughes (2014) a développé des équations analytiques pour évaluer la déformation des parois dans
les chantiers remblayés, les contraintes de convergence liées a ces déformations et un facteur de
sécurité de design. Le développement de ces équations se base sur plusieurs hypothéses
simplificatrices initialement énoncées par Salamon (1968) dans ses travaux portant sur I’estimation
de la convergence des parois rocheuses. Il considére des chantiers a 2D isolés (aucune excavation
adjacente), une relaxation totale des parois malgré la présence du remblai cimenté, une
transmission intégrale de la convergence des roches au remblai. De plus, le remblai et les roches
sont supposés élastiques linéaires. Ces hypothéses peu réalistes limitent I’applicabilité des

équations développées pour le design des semelles.

Les figures 2.47 et 2.48 présentent respectivement le profil de convergence des parois a la suite de
I’excavation et les paramétres dimensionnels utilisés dans les équations analytiques de Hughes

(2014).
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Figure 2.47: Profil de convergence des parois dans un chantier remblayé avec du remblai en pate
cimenté (tiré de Hughes 2014)
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Figure 2.48 : Tllustration d’un chantier excavé et remblayé en plusieurs tranches (tiré de Pagé
2018)

La convergence dans le chantier (Awgp,.) peut étre déterminée comme suit:

_ 2(1=v¥)ay, H\?2 2 H\2 _ AH , H"\? )2
g = S0 (2 -7 = (8t <(—>— o (|(9)" - ant) -
2
hz
(5) tan™ | —— (2.75)
hy

avec : H (m) la hauteur du chantier, AH. (m) la distance entre un point donné et la ligne centrale
(LC) du chantier, H’ (m) la hauteur du chantier au moment de 1’extraction du pilier en minerai,
AH/ (m) la distance au-dessus ou en dessous de la ligne centrale du chantier basee sur H’ (figure
2.48), h1 (m) la distance entre le sommet du pilier en minerai et la ligne centrale du chantier, hz (m)
la distance entre la base du pilier en minerai et la ligne centrale du chantier, a5, (kPa) la contrainte
horizontale liée a la convergence, v le coefficient de Poisson de la roche et E{ (kPa) le module

d’élasticité de la roche.
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La contrainte horizontale in situ agissant sur les parois de la semelle se calcule comme suit :
op = VZ—Z [(1+K)+ (1+K)cos(2B)] (2.76)

avec : z (m) la profondeur du chantier a compter de la surface jusqu’a la mi-hauteur du chantier, S

(°) I’'angle d’inclinaison des épontes et K est le coefficient de pression des terres.

Contrainte horizontale induite a I’intérieur du remblai s’exprime comme suit :

0, = Wstove 2.77)
a t

w

ou E: (kPa) représente le module d’élasticité tangentiel du remblai en pate cimenté. 1l varie avec

les contraintes dans le chantier et peut étre déterminé a partir de 1’équation ci-dessous:

_ _ 2ccos(¢p)+2sin(¢p) _ 1 o¢ '
Ee= [1 ( 1-sin(¢) )'(01 03)ULT-<—(01_03)f>] E; (2.78)

ou ¢ (°) représente 1’angle de frottement interne du remblai, o; (kPa) et o5 (kPa) représentent
respectivement la contrainte principale majeure et mineure, c représente la cohésion du remblai et

E; (kPa) représente le module d’¢lasticité du remblai (constant).

La déformation admissible :

wa,

AWaiiowabie = £ (2-79)

ou w (m) est la largeur du chantier, o, (kPa) est la résistance en compression uniaxiale du remblai

(semelle), et E (kPa) est le module d’élasticité du remblai (la semelle).

Facteur de sécurité de design :

FS = Awaiiowable (280)

AWstope

A partir du code FLAC-2D, Hughes (2014) a évalué I’effet de la convergence des parois rocheuses
sur la stabilité des semelles en remblai cimenté. Il a considéré trois valeurs de convergence : 0 cm
(pour une faible convergence), 5 cm (pour une convergence moyenne) et 15 cm (pour une
convergence élevée). Les résultats de cette investigation ont démontré que 1’écrasement est un
mode de rupture critique qui doit étre pris en compte dans la conception des semelles soumises a
de fortes contraintes latérales. Néanmoins, les graphiques de stabilité développés a partir de ces

modélisations numeriques ne peuvent pas étre appliqués dans le design des semelles en raison de
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I’absence de plusieurs paramétres tels que le pendage et la profondeur des chantiers, la rugosité des
parois rocheuses, 1’épaisseur des semelles. Les valeurs attribuées aux convergences sont également

trés hypothétiques et indépendantes de la profondeur.

Page et al. (2019) ont utilisé le logiciel Plaxis 2D pour évaluer le mode de rupture critique des
semelles et la résistance de design requise. Dans leurs travaux, ils prennent en compte la variation
de plusieurs parametres géométriques et géomécaniques du remblai et des roches (voir figure 2.49
et 2.50). Les chantiers sous-jacents de 10 m de hauteur sont excavés en une seule séquence (figure
2.51). Cette dimension de chantiers est largement supérieure aux dimensions habituelles de 1.8 a
4.6 m (Brackebusch, 1992, William et al. 2007) utilisées dans la méthode de coupe et remblai. Les
résultats obtenus indiquent 1’écrasement comme principal mode de rupture des semelles en remblai
cimenté. De plus, les diagrammes de stabilités présentés aux figures 2.49 et 2.50 montrent une
augmentation de la résistance requise lorsque la profondeur du chantier, le module d’Elasticité des
roches et ’angle d’inclinaison des parois augmentent. La résistance requise diminue en fonction

de I’augmentation de 1’épaisseur et de la portée des semelles.

Toutefois, la réduction de la résistance nécessaire pour des semelles de grandes portées reste
difficile a comprendre dans la mesure ou les contraintes de convergence diminuent, mais la
contrainte verticale liée au poids propre de la semelle et au remblai non cimenté augmente. La
prédominance de I’écrasement dans ces travaux pourrait s’expliquer par la dimension trés élevée
et I’excavation en une seule séquence du chantier sous-jacent. Des travaux supplémentaires sont
nécessaires pour prendre en compte des dimensions plus réalistes afin de voir la possibilité ou

I’absence d’apparition des autres modes de ruptures annoncés dans la littérature.
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Figure 2.49 : Résistance de design selon (a) I’épaisseur, (b) le module de Young et (¢) la portée

des semelles en remblai cimenté exposées a la base (tiré de Pagé et al. 2019)
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Figure 2.50 : Résistance de design selon (a) le module de Young des roches et (b) le coefficient

de pression latérales des terres (tiré de Pagé et al. 2019).
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La figure 2.51 ci-dessous présente le modele numérique de référence utilisé par Pagé et al. (2019).
Ici est représenté un chantier de 6 m de largeur et de 23 m de hauteur totale, excave par la méthode
coupe et remblai. La semelle située au centre de la figure est exposée a la base aprés 1’excavation

en une seule séquence du chantier sous-jacent de 10 m de hauteur.

0.5 m void space 345 m

4
v

AR ¥ 645 m
R0 m
it '
r 2=3m v

Figure 2.51 : Modéle numérique de Pagé et al. (2019)
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FAILURE MECHANISMS OF SILL MATS MADE OF CEMENTED
BACKFILL

Alpha Mamoudou Talibe Keita, Abtin Jahanbakhshzadeh, Li Li

Submitted to International Journal of Geotechnical Engineering in March 2020

Abstract: Sill mat made with cemented backfill is an important structure in underground mining
with backfill. It can help to improve ore recovery and ground stability conditions. A critical concern
is the determination of the minimum required strength to ensure an economic and safe design of
sill mats. In 1991, Mitchell has proposed four equations, each corresponding to one mode of failure.
The solution is seldom used in practice due to several limitations associated with the assumption
of stiff and immobile rock walls. Recently, the model of Mitchell has been revised by Pagé and
coworkers through numerical modeling after taking into account the stope excavation below sill
mat. Shear by compressive crushing has been identified as the main stability controlling
mechanism. The minimum required strength decreases as the span of sill mat increases. It is noted
that their numerical models were limited to narrow stopes. The full height of the underlying stope
was excavated in one layer, resulting in large closure and compression on the sill mat. When the
layer of underlying excavation is very small or when the span is very large, the horizontal strain
and compressive stresses associated with the rock wall closure may become very small. The walls
conditions may be close to those of Mitchell’s model. The four modes of failure may take place
before the crushing of the sill mats. The minimum required strength should increase as the span of
sill mat increases. In this paper, a series of numerical simulations has been done by considering the
width of the stope and sequence of the underling stope excavation. The numerical results show that
shear by crushing remains the main stability controlling mechanism as long as the stope is narrow.
Flexure becomes the stability controlling mechanism when the span of sill mat is very large or
intermediate but with small layer thickness of underlying stope excavation. Sill mat probably fails

by rotation when the stope wall inclination angle is smaller than 60° while caving is the most
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possible mode of failure in vertical stopes with intermediate width. By simulating the failure of a
cylinder sample under uniaxial compressive, a criterion of instability has been proposed and
applied to reduce the subjectivity in evaluating the instability onset of sill mats under compression.
The numerical results indicate a need of stronger sill mat when the mine depth, the thickness of the

sill mat, and the stiffness of sill mat increase.

Key-words: Sill mat; Failure; Stability; Displacement, Numerical modeling
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3.1 Introduction

Backfilling of mine stopes is an environment-friendly way to manage mine wastes. It also helps
improve ground stability, increase ore recovery and reduce dilution (Hassani and Archibald 1998;
Darling 2011). In several cases, sill mats made of cemented backfill are necessary to provide a
safer space when ore rocks are of poor quality or highly potential of rock burst (e.g., Werner 1991;
Pakalnis 2015). A key aspect for the design of sill mats is to estimate the stability or determine the
required strength.

The first solution for such purpose was proposed by Mitchell (1991) who considered four modes
of failure: sliding, flexure, rotation and caving. The stope walls were considered as stiff and fixed
while the sill mats were considered as a beam or bloc. Since then, only a few updates were given.
For instance, Caceres and coworkers (Caceres 2005; Caceres et al. 2007, 2017) revised the rotation
failure by considering the fill-wall interface condition varying from smooth to very rough along
the hanging wall. A more general equation was given. Another update was given by Oulbacha
(2014) who did numerical modeling with a software based on limit equilibrium analysis. The
numerical results showed that the failure surface of caving is not circular. With low cohesion sill
mat, the failure surface of caving can pass through the full thickness of the sill mat to form a
trapezoidal bloc. For flexural failure, Oulbacha (2014) showed that Mitchell’s analytical solution
is valid only when the width is large enough compared to the thickness. Stone (1993) considered
the flexure as the critical failure mechanism of sill mats and proposed a graphical solution for sill
mat design. The solution was later calibrated by Pakalnis et al. (2005) based on field observation
data collected from 16 North American and Australian mines. The graphical solutions of Stone
(1993) and Pakalnis et al. (2005) were developed for vertical stopes. They cannot be applied in
inclined stopes. The influences of mine depth and walls closure on the stability of sill mats were
neglected. Hughes (2014) made use of FLAC 2D to analyze the influence of wall closure and mine
depth on the stability of sill mats. The analysis showed that shear by crushing could be a critical
failure mechanism of sill mats. However, only three wall closures (0 cm for low stress, 5 cm for
medium stress and 15 cm for high stress) were considered. The graphical solution qualitatively
showed the influence of wall closure on the stability of sill mats. It cannot be used for sill mat

design.
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The stresses in cemented sill mat and in the overlying uncemented backfill associated with wall
closures due to underneath stope excavation were analyzed by Sobhi and Li (2017) who showed
that the stresses inside the sill mat and in the overlying uncemented backfill are much higher than
those calculated by using analytical solution of arching theory (Mitchell 1991; Aubertin et al.
2003a, 2005; Li et al. 2003, 2005b). The influence of mine depth and wall closure on the stability
of sill mat was later systematically analyzed by Pagé et al (2019) through numerical modeling.
They find that shear by crushing is the control failure mechanism of sill mats for all cases, due to
horizontal wall closure associated with the underneath stope excavation. While the graphical
solutions of Pagé et al. (2019) have been proposed by considering different geometries, material
properties and rock stresses, it is noted that the full height of 10 m high stope below the simulated
sill mats was excavated in one step (layer). Subsequently, large horizontal wall closure can exercise
on the sill mat, resulting in high compressive stresses and occurrence of crushing failure in the sill

mats.

The numerical models of Pagé et al. (2019) correspond to cases where cemented sill mats are used
to recover horizontal pillars, not to the cases of underhand cut-and-fill mining method where the
ore rock is of poor quality and the excavation height is limited to a value between 1.8 and 4.6 m
(e.g., Brackebusch 1992; Paroni 1992; Tesarik et al. 2003; Williams et al. 2007). It thus remains
unclear how the failure modes and required strengths of sill mats change as the height and sequence

of underneath stope excavation change.

For better understanding the failure modes and required strength of sill mats by taking into account
the underneath excavation height and sequence, a series of numerical simulations were performed
with RS2 (Rocscience, 2019). In this paper, a part of the numerical results will be presented. The
influence of stope and sill mat geometries and mechanical properties of sill mats on the failure

mode and required strength are also analyzed and discussed.

3.2 Numerical modeling

Numerical modeling is useful to understand the mechanical behavior of geomaterials in mining
and civil engineering. Here, a finite element method software, called RS2 of Rocscience (Version
2019 10. 007) is used to analyze the failure modes and required strength of sill mats in underhand
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cut and fill mining method. The validation of RS2 against analytical solutions is presented in Keita
(2020).

3.2.1 Numerical model

Figure 3.1 presents vertical (Figure 3.1a) and inclined (Figure 3.1b) stopes, respectively. The
geometry of the stopes is represented by W (m) for the width, H; (m) for the total height, Hy (m)
for the height of the uncemented backfill placed above the sill mat, es (m) for the thickness of sill
mat, £ for the inclination angle of the stope walls, 7’ (m) for the thickness of one layer used to
excavate the underneath stope, z (m) for the mine depth (distance between the ground surface and

the mi height of the stope).

é Void space
—_—
A T -
Uncemented Foot wall
H, bacldill o 4
=  Upperstope —
H, & Sill mat
] Hanging wall
I st layer
''''''''' Rock mass
H 2 nd layer L Underlving
__________ stope
3 rd layer
A | i
(a) (b)

Figure 3.1 : Schematic view of (a) vertical and (b) inclined stopes with different undercut layers.

Figure 3.2 shows a numerical model built with RS2 for a vertical stope having a total height of Hx
=23 m, a width of W = 6 m at a depth of z =300 m. The sill mat has a thickness es = 3 m. The
overlying uncemented backfill has a height of H, = 9.5 m. A void space of 0.5 m high is left on top
of the uncemented backfill to simulate a poor contact between the uncemented backfill and the

stope roof due to the settlement of the uncemented backfill.

The uncemented backfill and the cemented sill mat are homogeneous, isotropic and elasto-plastic

materials obeying the Mohr-Coulomb criterion. The overlying uncemented backfill has a unit
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weight s = 18 kN/m3, a cohesion ¢, = 0 kPa, a nil tensile strength, a frictional angle ¢, =25%a
Young’s modulus of Ep = 250 MPa and a Poisson’s ratio of up = 0.3 (e.g., Sobhi and Li 2017; Pagé
etal. 2019). The sill mat is made of cemented backfill having a unit weight 7 = 19 kN/m?, an elastic
modulus Es = 1 GPa, a Poisson’s ratio us = 0.3, an internal frictional angle ¢_ = 30°, a cohesion c;

=2 MPa, and a tensile strength ot estimated by an expression given as follows (e.g., Sobhi and Li
2017; Pagé et al. 2019):

o =% tan(45°+%) (3.1)

This expression is obtained by considering the tensile strength equaling to one tenth of the
unconfined compressive strength (UCS), which in turn is estimated by using the Mohr-Coulomb
failure criterion (e.g., Stone 1993, Pakalnis et al. 2005; Caceres 2005 ; Hughes et al. 2006; Tesarik
etal. 2007). Applying Eq. (3.1) with the given cohesion and friction angle leads to a tensile strength
ot = 0.692 MPa.

The rock mass around the stope is homogeneous, isotropic and elasto-plastic, obeying the Hoek-
Brown criterion. It has a unit weight j of 27 kN/m?, an elastic modulus Ey = 62 GPa, a Poisson’s
ratio ur = 0.2, a rock mass rating of GSI = 80 and a degree of disturbance of D = 0 (no disturbance).
The Hoek-Brown parameters for the intact rock are given as oci = 300 MPa (uniaxial compressive
strength), mj =33 and s =1 (e.g., Pagé et al. 2019).

A typical stress regime of the Canadian Shield is applied in the numerical models. The vertical
natural stress is thus due to the overburden and proportional to the depth, while the horizontal
natural stress is twice the vertical natural stress (Herget 1993; Arjang and Herget 1997; Martin et
al. 2003; Sobhi et al. 2017). The lateral pressure coefficient of rock K is thus equal to 2. The two
lateral out boundaries of the numerical model are fixed in the vertical direction and free in the
vertical direction while the bottom out boundary is fixed in both the vertical and horizontal
directions and the upper out boundary is free in the vertical and horizontal directions to simulate
the ground surface. After domain and mesh sensitivity analyses, the stope walls to out boundaries
were determined as 230 m in the two sides and 200 m in the lower side while the optimal meshes
were determined as 3 cm around the stope and increasing radically toward outside with a gradation

factor of 0.1 (ratio between the mesh around the stope and the mesh at the external boundary). The
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option “field stress and body force” is applied on the rock mass while the option “body force only”

was chosen for the sill mat and overlying backfill.

Figure 3.3 shows the sequence of overlying stope excavation, sill mat construction, overlying
backfill placement and underlying stope excavation. At step 1, the initial stress state considering
the natural stresses is attributed to the rock. At step 2, the upper stope is excavated. After
achievement of equilibrium, the displacements are reset to zero before the construction of the sill
mat made of cemented backfill at step 3. At step 4, the uncemented backfill is added over the sill
mat. The excavation of the underlying stope is made from top toward the base in several layers of
same thickness, each having a thickness between 1.7 and 10 m. In Figure 3.3, the underlying stope
is excavated by three steps (steps 5, 6 and 7) in three layers, each having a thickness of 3.33 m.
After each layer of excavation, the walls convergence, the displacement and the stress state in the
sill mat are recalculated. The effect of the underlying excavation on the distribution of stresses in

the overlying backfill and the sill mat is presented in Keita (2020).

Table 3.1 shows a program of numerical simulations. Case 0 is used as a reference case to see the
variation of failure mode and required strength of sill mat with the change of a studied parameter.
To note that in Case 3, the total height H: changes with the variation of the sill mat’s thickness
while the heights of the void space (0.5 m), overlying uncemented backfill (9.5m) and underlying
stope (10 m) are kept constant. The influence of stope’s inclination angle is investigated by keeping

the stope or sill mat width constant (W =6 m).
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Figure 3.2: Numerical model of the reference case with the underlying stope excavated by three
steps (layers) built with RS2
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Step 1 Step 2 Step 3 Step 4 Step 5 Step 6 Step 7

Rock mass; Sill mat; uncemented Backfill;

Figure 3.3: Sequences of excavation and backfilling for the numerical simulations conducted
with RS2

Table 3.1: Program of numerical simulations (with E, = 250 MPa, 1= 0.3, ¢b = 25°, o =0 MPa,
vp = 18KN/m?, and Hp = 9.5 m for the uncemented backfill, ys= 19 KN/m?, us= 0.3 and ¢s= 30°
for the cemented sill mat, yr = 27 KN/m3, ur= 0.2, mj = 33, GSI = 80, s =0.108, and D = 0 for the
rock mass) based on data taken from Sobhi and Li. (2017) and Pagé et al. (2019)

Case Stope geometry Sill mat Layer gTéc;)Ién:;gatc‘aL:ir;ierlying Mine depth

BC) | W(m) | e (m) |Es(GPa) H" (m) z(m)
0 90 6 3 1 3.3,33,34 300
1 VAR 6 3 1 3.3,33,34 300
2 90 VAR 3 1 3.3,33,34 300
3 90 6 VAR 1 3.3,3.3,34 300
4 90 6 3 VAR 3.3,33,34 300
5 90 6 3 1 VAR 300
6 90 6 3 1 3.3,3.3,34 VAR

3.2.2 Critical mode of failure

Considering stiff and immobile walls, Mitchell (1991) identified that a sill mat can fail by flexure,

sliding, rotation and caving. These four modes of failure are illustrated in Figure 3.4 where L (m)



81

represents the width of the stope, d (m) the thickness of the sill mat, g (°) the inclination angle of
the rock walls, W the weight of the sill mat, ov (kPa) the vertical stress on the top of the sill mat
due to the overlying uncemented backfill, and on (kPa) the normal stress along the rock-sill mat
contacts. The critical modes of failure are identified by considering several factors including yield
state, displacement vectors and magnitudes, convergence of numerical calculation. When wall
closures associated with the underlying stope excavation are significant, failure by crushing
reflected by intensive shearing in the structure has been observed and becomes the control failure
mechanism of sill mats (Hughes 2014; Pagé et al. 2019). However, when the layer of underlying
excavation is very small or when the span is very large, the horizontal strain and compressive
stresses associated with the rock wall closure may become very small. The walls conditions may
be close to those of the Mitchell (1991) model. The four modes of failure may take place before
the sill mats are compressed to failure due to larger thickness of underlying excavation. This
indicates that the stability of sill mats should be analyzed by considering the sequence of underlying

excavation, sill mat geometry and other parameters.
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Figure 3.4: Schematic representation of the four critical modes of failure for a bas-exposed sill

mat based on numerical results in this study
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3.2.2.1 Effect of sequence of underlying excavation

Figure 3.5 presents the behaviour of a sill mat having a width of 6 m and a thickness es = 3 m,
located at z = 300 m when its underlying stope of 10 m high is excavated by one (Figure 3.5a),
three (Figure 3.5b) and six (Figure 3.5c) layers, respectively. When the full height of the underlying
stope is excavated in one layer (Figure 3.5a) or in three layers (Figure 3.5b), the excavation of the
first layer generates shear by crushing zones, passing through the entire sill mat. When the
underlying stope is excavated in six layers, shear by crushing appears only after the second layer
of excavation, as shown in Figure 3.5c. After the excavation of the first layer in, the zone of failure
by crushing illustrated by the shear elements was important but did not pass through the entire sill
mat. This indicates that shear by crushing increases as the excavation of the underlying progresses.
However, the layer thickness or number of the underlying stope excavation does not have any

influence on the critical failure mode of the sill mat due to the narrow stope.
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Figure 3.5: Behaviour of a sill mats having a width of 6 m and a thickness es = 3 m, located at z =
300 m when its underlying stope of 10 m high is excavated by (a) one, (b) three and (c) six
layers, respectively. Other parameters are given in Table 3.1 (Case 5).

Figure 3.6 presents the behaviour of a sill mat having a width of 10 m and a thickness es = 3 m,
located at z = 300 m when its underlying stope of 10 m high is excavated by one (Figure 3.6a),
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three (Figure 3.6b) and six (Figure 3.6c) layers, respectively. One sees that tension is absent at the
center base of the sill mat when the underlying stope of 10 m high is excavated in one layer, as
shown in Figure 3.6a. However, crushing and tension appear and propagate from the two corners
at the base of the sill mat through the entire thickness of the sill mat. The stability controlling
mechanism is caving due to the combined effects of the horizontal rock wall closure and the self
weigh of the sill mat. The geometry of the failure mode is in the form of a trapezoidal bloc as
predicted in Oulbacha (2014). In Figures 3.6b and 3.6c, tension appears at the center base of the
sill mat and at the interfaces between the sill mat and the rock walls, indicating potential failure by
flexure. However, the tension at the center base and at the fill-wall interfaces is higher in Figure
3.6¢ than in Figure 3.6b. This indicates that an excavation with small thickness in the underlying
stope increases the tension at the base center of sill mat and subsequently the possible failure by
flexure. Finally, these results show that for a stope of 10 m large, the variation of the number and

thickness of the underlying stope excavation can change the mode of failure of the sill mat.
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Figure 3.6: Behavior of a sill mat having a width of 10 m and a thickness es = 3 m, located at the
depth z = 300 m when its underlying stope of 10 m high is excavated by (a) one, (b) three and (c)

six layers, respectively. Other parameters are given in Table 3.1 (Cases 2 and 5).
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Figure 3.7 presents the behaviour of a sill mat having a width of 16 m and a thickness es = 3 m,
located at z = 300 m when its underlying stope of 10 m high is excavated by one (Figure 3.7a),
three (Figure 3.7b) and six (Figure 3.7¢) layers, respectively. In all of the three cases with such
wide stope, important tension and bending appear at the center base of the sill mat when the
underlying stope is excavated, independently on the number of excavation layers. Nevertheless,
the excavation of the underlying stope by small thickness of layers leads to higher tension at the
center base of the sill mat. The stability controlling mechanism is flexion, independently on the
number and thickness of layers used for the excavation of the underlying stope. The self weight of
the sill mat and the load due to the overlying uncemented backfill remain the most critical factors

that influence the stability of the sill mat.



85

Total

2.2e-02 isplacement (m)
2.0e-02 3:3e202
G | 2-8e-02
% .5e-02
1.5e-02 £ 3
m 2.2e-02
1.3e-02 : 1.9e-02
8 1.le-02 1.52-02
-1 8.8e-03 1.2e-02
B 9.32-03
« 08~
6.2e-03
4.42-03 7 e o
S AAVAYAY 3.1e-03
2.2e-03 0.0e+00
0.0e+00
Shear
Tension
Shear
Tension

il Total
i Displacement (m)

2.4e-01
2.2e-01
8 1.%e-01

B 1.7e-01

23m

1l.4e-01

1.2e-01

4 9.6e-02

7.2e-02

4.8e-02

2.4e-02

0.0e+00

Shear
Tension

X

Figure 3.7: Behaviour of a sill mat having a width of 16 m and a thickness es = 3 m, located at the
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six layers, respectively. Other parameters are given in Table 3.1 (Case 2 and 5)
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3.2.2.2 Effect of the stope’s width (sill mat span)

Figure 3.8 shows the behaviour of sill mat having a thickness of es = 3 m in a vertical stope located
at z = 300 m when the span of sill mat is taken as W = 6 m (Figure 3.8a), W = 8 m (Figure 3.8b)
and W = 12 m (Figure 3.8c), respectively. The stope of 10 m high below the sill mat is excavated
in 5 layers with each layer having a thickness of #” =2 m (see Table 3.1, Case 2 for more details).
It is seen that shear by crushing is the stability controlling mechanism when the stope is narrow
with W = 6 m width (Figure 3.8a). The sill mat fails due to caving at W = 8 m (Figure 3.8b) and to
flexure at W = 12 m (Figure 3.8c), respectively. These results indicate that the stope width has a
significant effect on the critical failure mode. Shear by crushing remains the governing failure
mechanism in narrow stopes. However, in wide stopes (W > 7 m), the critical failure mode can be
caving, flexion or rotation, depending on other parameters such as the inclination of the stope or

the number of layers used for the excavation of the underlying stope.
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3.2.2.3 Effect of stope wall inclination angle

Figure 3.9 presents the behaviour of a sill mat having es =3 m and W = 8 m in a vertical (Figure
3.9a) and inclined (Figure 3.9b) stope, located at z =300 m. The stope of 10 m high below the sill
mat is excavated in 5 layers with each layer thickness of 7’ =2 m (see Table 3.1, Case 1 for more
details). One sees that caving is the most critical failure mode in the vertical stope, indicated by the
trapezoidal bloc surrounded by tension and crushing zones (Figure 3.9a). When the stope is inclined
of = 60° from the vertical, one sees that the sill mat tends to be detached from the hanging wall
and rotation become the critical failure mode (Figure 3.9b). For such inclination angle, same results
have been presented in Brummer et al. 2003. The tensile line from the right corner at the base of
the sill mat, progressing toward the upper and center part of the sill mat corresponds well to those
reported by Mitchell (1991), Caceres (2005) and Oulbacha (2014).
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Additional numerical simulations have been done by considering the same geometries and material
properties of the previous case (Figure 3.9), except the span of sill mat is taken as large as W = 12
m. Figure 3.10 presents the behaviour of the sill mat in vertical (Figure 3.10a) and inclined (Figure
3.10Db) stopes, respectively, after the underlying stope of 10 m high being excavated with 5 layers
(H’ = 2 m). Failure by flexion is observed for the vertical stope (Figure 3.10a). For the case of
inclined stope (Figure 3.10b), important tension zones appear at the center base of the sill mat and
near the lower parts of the hanging wall and footwall because of the large span of the sill mat.
Failure by rotation is evaluated as the stability controlling mechanism because the sill mat shows

important displacements in the hanging wall and additional tension zone near the foot wall.
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The numerical results and analyses presented above have shown that sill mats can fail by four
failure mechanisms: crushing, caving, rotation and flexure. More numerical simulations have been
performed to see the failure mechanisms of sill mats with different geometries and material
properties. Table 3.2 presents a summary of the critical failure modes. It can be seen that shear by
crushing is the failure mode as long as the stope is narrow with W <7 m. At W = 8 m, sill mats can
fail either by caving or rotation, depending on other parameters. When the stope inclination angle
is equal to or smaller than 60°, sill mat generally fails by rotation. This corresponds well to those
predicted in Brummer et al. (2003). For vertical and sub-vertical stopes, sill mat generally fails by

flexure as long as the span is equal to or higher than 10 m.

Table 3.2: Critical failure modes of cemented sill mats with different stope geometries and layer

thickness of underlying stope excavation
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3.2.3 Minimum required strength (cohesion)

Determining the minimum required strength of sill mat needs an objective judgment on the
structure instability of sill mat (Yang et al. 2017a, b; Liu et al. 2018; Pagé et al. 2019). By
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reproducing the failure of a cylinder sample under uniaxial compression, Keita (2020) finds that a
structure can be considered as unstable or failed when the shear and yield zones coalesce and

intercept in diagonal directions.

The same criterion of instability has been tested and applied to evaluate the failure and instability
of sill mat crushed by horizontal uniaxial compression stresses. When one decreases the cohesion
of sill mat submitted to a horizontal compression stress, the yielded zones can increase and
propagate from the two lower corners of wall and sill mat contact toward the center of the sill mat.
It is evaluated as crushed or unstable when the strength of the sill mat is reduced to a critical value
that the two sheared (yielded) zones meet each other at the center of the sill mat. The strength

slightly higher than the critical value is taken as the minimum required strength of the sill mat.

However, the numerical results shown in Section 3.2.2 indicate that the sill mat can also fail by
caving, flexion and caving. The criterion of structure instability based on the cross of shear zones
becomes invalid. In these cases, the yield and tension combined whit the displacement monitored
at the center base of sill mat (e.g., Pierce 1997; Dirige et al. 2009; Pagé et al. 2019) are used to

reduce the subjectivity in estimating the minimum required strength of sill mat.

Figure 3.11 illustrates the variation of the critical (minimum required) cohesion of the sill mat as a
function of the sill mat’s depth for different sill mat thicknesses (es = 3, 6 and 8 m) when the
Young’s modulus Es is taken as 0.6 GPa (Figure 3.11a), 1 GPa (Figure 3.11b), and 1.8 GPa (Figure
3.11c), respectively. In all three cases, one sees that the minimum required cohesion (cs) increases
as the stop’s depth (z) increases. These results are similar to those reported in Pagé et al. (2019)
because in such narrow stopes (W = 6 m), the failure of the sill mats is due to crushing associated
with the horizontal rock wall closure and compressive stresses. At a given mine depth z, one sees
in Figure 3.11a that the minimum required cohesion (cs) increases as the thickness of sill mat
increases. These results seem to be counterintuitive in these narrow stopes where the failure of the
sill mats is due to crushing. In fact, this result is due to the increase of the total height H; of the
upper and lower stopes accompanied with the increase of the sill mat thickness. With larger sill
mat thickness, the total height H; of excavation also increases, resulting in larger wall closure and
higher compressive stresses on the sill mat. Minimum required cohesion has to be increased (more
details are presented in Section 3.3). When one compares the three graphs (Figure 3.11ato 3.11c),

one notes that the minimum required cohesion increases as the Young’s modulus Es increases.
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Again, these results correspond to those reported in Pagé et al. (2019) because crushing is the
stability controlling mechanism.
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Figure 3.11: Variation of the critical cohesion (cs) of the sill mat as a function of the mine depth
(2) for different sill mat thicknesses and Young’s modulus: (a) Es = 0.6 GPa; (b) Es=1 GPa; (c) Es
= 1.8 GPa (Case 3 and 6 in Table 3.1)

Figure 3.12 shows the variation of the minimum required cohesion as function of mine depth z for
different values of Young’s modulus of sill mat when its thickness is taken as 3 m (Figure 3.12a),
6 m (Figure 3.12b) and 8 m (Figure 3,12c), respectively. For all the three cases, the minimum
required cohesion increases as the mine depth increases. At a given mine depth and sill mat

thickness, the minimum required cohesion increases as the Young’s modulus of sill mat increases.
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These results are straightforward and easy to understand. As the stope is narrow (W = 6 m),

crushing is the stability controlling mechanism. An increase in mine depth or an increase in the

stiffness of sill mat leads to an increase in the compressive stresses in the sill mat and an increase

in the required strength.
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3.3 Discussion

A series of numerical simulations have been conducted to evaluate the stability of sill mats by
considering the sequential excavation of the underlying stope. The critical failure modes of the sill
mats have been assessed by combining information such as the displacement at the center base of
the sill mat, the yield state and the displacement vectors. The minimum required cohesion cs of the
base-exposed sill mat was assessed by combining the yield state and the displacements monitored
at the base of the sill mats. Failure by crushing, flexure, rotation and caving have been identified.
Failure by sliding was absent in all the simulated cases. This is probably due to the neglect of
interface elements between the rock walls and sill mats in the numerical models. More work is

necessary on this aspect in the future.

In this study, the numerical simulations have been realized with a 2D (plane strain) model. The
results and conclusions are mostly valid in the cases of very long stopes in the third dimension.
When stopes are limited in the third dimension, numerical simulations with 3D models can become

necessary.

Another limitation is related to the use of the elasto-plastic Mohr-Coulomb model for the sill mat
and uncemented backfill. The Mohr-Coulomb criteria is extensively used in geotechnical
engineering because of it simplicity (Li and Aubertin 2009b; Falaknaz et al. 2015a, b; Liu et al.
2016a; Yang et al. 2017b). However, it tends to overestimate the strength of geomaterials in tensile
stresses and in high compression stresses (Fourie et al. 1993). In addition, it is a two-dimensional
criterion. The intermediate principal stress is not taken into account. More work is necessary by
using more representative constitutive models with nonlinear and multiaxial criterion (e.g.,
Aubertin et al. 2000, 2003b; Li et al. 2005a, 2010, 2017).

Due to the consideration of narrow stopes (W = 6 m) in the determination of the minimum required
cohesion, crushing is the stability controlling mechanism of sill mat. The same trend as that
presented in Pagé et al. (2019) has been obtained between the minimum required cohesion and
stope’s depth. The minimum required cohesion of sill mat thus increases as the stope’s depth
increases. However, it is somehow a little bit surprising to observe an increase in the thickness of
sill mat leads to an increase in the minimum required strength of sill mat. One plausible explanation
is due to the fact that the increase of the thickness of mat from 3 to 6 and 8 m was accompanied

with an increased of the total height (Hy) from 23 m to 26 m and 28 m, respectively. The
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convergence thus increases as the sill mat thickness increases. The compressive stresses associated
with the rock wall convergence increases, resulting in increase in the minimum required strength.
More work is necessary to analyze the effect of the sill mat’s thickness by using constant total

height when varying the thickness of the sill mat.

Keita (2020) has shown a more objective criterion of instability that can be used to evaluate more
objectively the failure or instability onset of sill mats or other structures subjected to compression.
The criterion was proposed based on a numerical reproduction of a uniaxial compressive test. It is
interesting to apply the same methodology to establish criteria of instability for the case of flexure,

rotation and caving.

3.4 Conclusion

In this paper, a series of numerical simulations have been done to identify the critical failure mode
of sill mats by considering the sequence of stope excavation below the sill mats. The minimum
required strength in narrow stopes (W < 7 m) has also established, considering a criterion of
structure instability that was, for the first time, established based on a numerical reproduction of a
uniaxial compressive test. The subjectivity of instability onset evaluation is significantly reduced.

The results indicate that crushing is the most critical failure mode for sill mats in narrow stopes.
Rotation failure becomes the most critical stability controlling mechanism as the stope wall
inclination angle is smaller than 60°. When the span of sill mat is very large or when layer thickness
of underlying stope excavation is very small, flexural failure becomes the most critical stability
controlling mechanism. Caving appears as an intermediate failure mode between crushing and

flexural failure in vertical (# = 90°) and sub-vertical (# > 80°) stopes.

The results also show that the required strength of a sill mat increases as the mine depth or the
stiffness of the sill mat increases as long as the span of sill mat is small. When the span of sill mat
is very large or when layer thickness of underlying stope excavation is very small, flexural failure
becomes the most critical stability controlling mechanism. The minimum required cohesion can be
expected to increase as the span of sill mat increases. These results can be useful for the design of
sill mats. The wall convergence, the sequence of underlying stope excavation, the stope geometry
as well as the mechanical properties of rock walls and sill mat need to be considered. More works

are necessary to take into account the interfaces between the rock walls and sill mat.
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Abstract:  Sill mats made of cemented backfill are important structures largely used in
underground mines to provide a safer working space, increase ore recovery and improve ground
stability conditions. When large span sill mats are exposed at the base, flexure can take place and
tension appears at the base center of the sill mats. As cemented backfill and other geomaterials
usually have a strength smaller in tension than in compression, a common practice in field is to add
reinforcement structures built with bolts and metal grids. The conduction of these structures is
expensive and time-consuming. In this paper, the use of arched sill mats is proposed to reduce the
occurrence of tension and increase the stability. A series of numerical simulations have been
performed to analyze the efficiency of arched sill mats in reducing the minimum required cohesion.
The numerical results show that arched sill mats exhibit an improved stability than traditional
rectangular sill mats. The minimum required cohesion of sill mats increases as the sill mat span
increases but decreases as the curvature of the sill mats increases. The overlying uncemented
backfill has effect to decrease the stability of sill mats. The minimum required cohesion of sill mats

increases with the thickness of the uncemented backfill above the sill mats.

Key-words: Sill mat; Arched; Stability; Displacement; Numerical modeling
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4.1 Introduction

Mine stope backfilling is widely used in underground mines all over the world. The use of mining
backfill made of mine wastes to fill underground stopes allows improving ground stability (e.g.,
Brady and Brown 1985, Hassani and Archibald 1998, Belem and Benzaazoua 2008; Li and
Aubertin 2009a), reducing surface disposal of mine wastes (Benzaazoua et al. 2004), increasing

ore recovery and decreasing ore dilution (Pakalnis et al. 2005, Darling 2011, Hughes et al. 2013).

Several underground mining methods can involve the application of backfill. Among them, the
underhand cut and fill mining method is particularly useful when the rock walls and ore vein are
of very poor geomechanical quality (Hartman 1992; Darling 2011). It has been shown to be very
efficient mining method in deep mines where the induced stresses are very high and rock bursts
become dangerous to the safety of persons and equipment (e.g., Williams et al. 1992, Whyatt et al.
1992, White and Whyatt. 1999, Swan and Brummer 2001, Pakalnis et al. 2005, Hughes et al. 20086,
2013). In this study, the focus is given on the conventional use of the underhand cut-and-filling
mining method in weak rock and ore conditions. A key aspect is to determine the stability or
required strength of sill mats made of cemented backfill.

Mitchell (1991) was probably the first one, who proposed analytical solutions for the design of sill
mat made of cemented backfill by considering five failure modes: sliding, flexion, rotation and
caving. Later, only a few updates have been reported in the literature. For instance, Stone (1993)
took the same model of Mitchell (1991) and considered flexural failure as the stability control
mechanism of sill mat. A chart was then established to determine the required strength for the
design of sill mats and later, the chart was later retaken and slightly modified by Pakalnis and
coworkers (Pakalnis et al. 2005, Pakalnis 2015) after taking into account the field survey results
obtained from 12 underground mines. Caceres and coworkers (Caceres 2005, Caceres et al. 2017)
considered that the adherence along the interface between the hanging wall and sill mat can be
smaller than the backfill cohesion of the sill mat. They thus introduced a parameter that is a ratio
(between 0 and 1) of the interface adherence between the hanging wall and sill mat over the backfill
cohesion of sill mat in the rotation solution of Mitchell (1991). Oulbacha (2014) identified by
numerical modeling a new geometry for caving that pass through the full thickness of the sill mat.
He also demonstrated that the analytical solution of Mitchell (1991) for flexural failure is only valid

when the ration between the span and the thickness is high enough.
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Compared to the successful and widely used solution proposed by Mitchell et al. (1982) to evaluate
the minimum required strength of side-exposed backfill, the solutions of Mitchell (1991) are
seldom directly used in the design of sill mat, due probably to several limitations of the proposed
models. Among them, one critical limitation is related to stiff and immobile walls. This limitation
has been inherited in the previously mentioned analyses (Stone 1993; Caceres 2005; Pakalnis et al.
2005, 2015; Oulbacha 2014; Caceres et al. 2017).

In practice, rock walls can deform and compress the sill sat when the ore below the sill mat is
excavated, resulting in compressive stresses on the sill mat. This has been shown by Sobhi and
coworker (Sobhi 2014; Sobhi and Li 2017), who performed numerical modeling and illustrated
that the stresses in the sill mat and in the overlying uncemented backfill can be considerably higher
than the case without the excavation of stopes below the sill mat. The stresses can significantly
increase as the mine depth increases. Hughes (2014) also performed some numerical modeling by
considering three cases associated with mine depth: small, intermediate and deep. A specific value
was attributed to each case. Crushing has been identified as a critical failure mode. Stability charts
have also been given, which however cannot be applied in sill mat design because of the absence
of consideration in the mine depth, natural stresses, stope and sill mat geometries and properties of
backfill and rock mass. These shortages have been, at least partly, overcome by Pagé et al. (2019),
who performed a series of numerical modeling with Plaxis 2D to analyze the stability of sill mats
exposed at the base after the excavations of the underneath stope. Crushing of sill mat was again
identified as the stability controlling mechanism of sill mats. Several graphical solutions have been
given to determine the minimum required strength for the cemented backfill of sill mat, which
depends on the mine depth, sill mat and overlying stope geometries, natural stress states and

mechanical properties of the backfills and rock masses.

The numerical results of Pagé et al. (2019) showed that the minimum required strength of sill mat
backfill increases with the mine depth but decreases with the span of sill mat. This has been
convincingly explained by the fact that the horizontal compressive stresses will be smaller with a
larger span of sill mat. As the failure mechanism of sill mat is shear by horizontal crushing, the

minimum required strength thus decreases with wider stope.

Despite the convincing demonstration, the decrease of required strength with larger span is always

counter-intuitive. To better understand the problem, a series of numerical simulations have been
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done by Keita et al. (2020) with RS2 (Rocscience 2019). The failure mechanisms have been
analyzed by considering different geometries and material properties. The sequence and layer
thickness of the underneath stope excavation have been taken into account. The results showed that
crushing of sill mat by horizontal compressive stresses remains the stability controlling mechanism
for most cases. However, flexure failure appears and become the stability controlling mechanism
of sill mat when the first layer of excavation immediately below the sill mat is very thin or when
the span of sill mat is very large. New graphical solutions have also been given for determining the
minimum required strength of sill mats after taking into account crushing and flexure failure

modes.

When a very thin layer of ore below the sill mat is excavated, the wall convergence associated with
the underneath excavation and the horizontal compressive stresses on the sill mats will be very
small. The sill mat may behave like a beam under its own gravity and the pressure of the overlying
backfill. Flexion and failure by flexure can become possible for the sill mat. Similarly, when the
span of sill mat is very large, the strain associated with the wall convergence due to the underneath

excavation can become negligible, leading the sill mat to possible flexure failure.

It is well known that the flexure failure is closely related to the bending and tension at the lower
and center part of the sill mat. It is also well known that the strength of geomaterials is usually
much smaller in tension than in compression. This is why reinforcement with meshes, bolts and

cables is regularly applied in sill mats or cemented backfill exposed at the base.

In this study, arched sill mats are modelled with RS2 (Rocscience 2019) in order to minimize the
occurrence of tension in sill mats. This is partly inspired from the stope roof stability in stratified
rocks. Fayol (1885) found that at a certain height above the first layer in the roof built in a stratified
rock, the vertical stress induced by the weight of the layers above was transferred laterally in the
form of arch. Several investigations based on this result of Fayol (1885) lead to the ‘‘Voussoir
Beam” theory of Evans (1941). Considering the roof of a stope in a stratified rock or a beam
between two walls that induce a compressive stress, this theory indicates that the main strength of
the beam or the roof is distributed in the form of a linear arch along the span. Thus, some part of
the beam does not contribute to the stability of the structure. For such beam, three main critical
failure modes are identified as function of the geometry of the beam, the strength of the material

constituting the beam and the mechanical conditions at the ends of the beam (Beer and Meek 1982;
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Brady and Brown 1985; O’Hearn 1989; Sofianos and Kapenis 1998): shearing, crushing and
bending (flexion).

A similar numerical study has been conducted by Grabinsky and Jafari (2015), who analyzed the
stability of a sill mat composed of two trapezoid blocs and by two stiff and immobile walls. Their
numerical results showed that caving failure can be minimized by adjusting the geometry of sill

mats.

4.2 Numerical modeling

Numerical modeling is widely used to analyze the behavior of geomaterials in mining and civil
engineering. Here, a finite element method software, called RS2 (Rocscience 2019) is used to
analyze the stability of arched sill mats; a few numerical stability analyses of (tradition) rectangular
sill mats exposed at the base are also given for the sake of comparisons. The validation of RS2

against some existing analytical solutions has been presented in Keita (2020).

4.2.1 Numerical models

Figure 4.1a shows an arched sill mat built in a vertical stope. As a reference case, the stope is
located at a depth of z = 300 m below ground surface. It has a width of W = 10 m, a total height of
Ht = 23 m. The sill mat has a thickness e =3 m. The arched base of the sill mat is described by the
elliptic equation in the x-y local system below (Chandrupatla and Osler 2008):

y=o-|(1-()) 4y

where a (=W/2 =5 m) and b (= 1 m) are the major and minor radius of the arch, respectively

The overlying uncemented backfill has a height of H, = 8.5 m. A void space of 0.5 m high is left
on top of the uncemented backfill to simulate a poor contact between the uncemented backfill and

the stope roof due to settlement of the uncemented backfill (Keita et al. 2020).

The overlying uncemented backfill and the cemented backfill of sill mat are homogeneous,
isotropic and elasto-plastic materials obeying the Mohr-Coulomb criterion. The overlying
uncemented backfill has a unit weight s = 18 kN/m?, a cohesion ¢, = 0 kPa, a nil tensile strength,

a frictional angle ¢, = 25°, a Young’s modulus of E» = 250 MPa and a Poisson’s ratio of up = 0.3.

The cemented backfill of sill mat has a unit weight 5% = 19 kN/m?, a cohesion ¢, = 2 MPa, an
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internal frictional angle ¢ = 30°, a Young’s modulus of Es = 1 GPa, a Poisson’s ratio us = 0.3 and

a tensile strength ot estimated by an expression given as follows:
. =% tan(45° + &) (4.2)

This expression is obtained by considering the tensile strength equaling to one tenth of the
unconfined compressive strength (UCS), which in turn can be estimated by using the Mohr-
Coulomb failure criterion (e.g., Hughes et al. 2006, Tesarik et al. 2007). Applying Eg. (4.2) with
the given cohesion and friction angle leads to a tensile strength ot = 0.692 MPa for the cemented
backfill of the sill mat.

The muck cushion used as a support and a protection below the sill mat is homogeneous, isotropic
and elasto-plastic, obeying the Mohr-Coulomb criterion with a unit weight of ym = 20 kN/m?3, a
frictional angle of ¢ = 37°, a Young’s modulus of Em = 300 MPa and a Poisson’s ratio of um =

0.2 (Maknoon 2016).

The rock mas around the stopes is homogeneous, isotropic and elasto-plastic material obeying the
Hoek-Brown criterion. It has a unit weight % = 27 kN/m3, a Young’s modulus Ep = 62 GPa, a
Poisson’s ratio ur = 0.2, a rock mass rating of GSI = 80 and a degree of disturbance of D = 0 (no
disturbance). The Hoek-Brown parameters of the intact rock are given as oci = 300 MPa (uniaxial

compressive strength), m; = 33 and s = 1 (Pagé et al. 2019).

A typical stress regime of the Canadian Shield is considered. The vertical natural stress is thus due
to the overburden and proportional to the depth, while the horizontal natural stress is taken as two
times of the vertical natural stress (Herget 1993; Arjang and Herget 1997; Martin et al. 2003). The
lateral pressure coefficient of rock K; is thus equal to 2.

Figure 4.1b shows a numerical model built with RS2 for the physical model shown in Figure 4.1a.
The lateral out boundaries are fixed in the horizontal direction and free in the vertical direction.
The bottom boundary of the numerical model is fixed in both the vertical and horizontal directions
while the upper boundary is free in the vertical and horizontal directions to simulate the ground
surface. After domain and mesh sensitivity analyses, the stope walls to out boundaries were
determined as 215 m in the two sides and 220 m in the lower side while the optimal meshes were
determined as 3 cm around the stope and increasing radially toward outside with a gradation factor

of 0.1 (ratio between the mesh around the stope and the mesh at the external boundary). The option
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“field stress and body force” is applied on the rock mass while the option “body force only” was

chosen for the sill mat and overlying backfill.

Figure 4.2 shows an example of the steps of overlying excavation, overlying backfilling and
underlying excavation, followed during the numerical modeling. At step 1, the initial stress state
considering the natural stresses is attributed to the rock. At step 2, the upper stope is excavated.
After achievement of equilibrium, the displacements are reset to zero before adding the much
cushion made of aggregate at step 3. At step 4, the sill mat is constructed over the much cushion.
At step 5, the uncemented backfill is added over the sill mat. The excavation of the underlying
stope is made from top toward the base in several layers of same thickness, each having a thickness
between 1.7 and 10 m. In Figure 3.3, the underlying stope is excavated by three steps (steps 6, 7, 8
and 9) in four layers, each having a thickness of 2.5 m. After each layer of excavation, the walls
convergence, the displacement and the stress state in the sill mat are recalculated. The effect of the
underlying excavation on the distribution of stresses in the overlying backfill and the sill mat is
presented in Keita (2020).
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Figure 4.1: (a) An arched sill mat in a vertical stope located at a mine depth z =300 m; (b) a
numerical model of RS2
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Step | Step2  Step3 | Step4d | Step5  Step6 | Step7  Step8 Step 9

Figure 4.2: Steps of excavation and backfilling followed for the numerical simulations with RS2
(stope located at the depth z=300 mwithe=3m,W=10mand H’ =2.5m)

To evaluate the stability and find the critical state of the sill mats, the displacement at the center of
the base of the sill mats is monitored for different cohesions. The yield state, the vector of
displacement and the iso-contour of the total displacement are analyzed. The influence of the major
(a) and minor (b) radiuses, the stope width (W), and the sequences of excavation at the base on the

stability of sill mats is analyzed.

Table 4.1 presents the programs of numerical simulations with rectangular and arched sill mats,
respectively. Figure 4.3 shows numerical models of RS2 for traditional rectangular and arched sill

mats, respectively.

Table 4.1: Program of numerical simulations for rectangular and arched sill mats having a
thickness of e = 3 m located at a depth of z =300 m (Ep =250 MPa, ub=0.3, ¢p=25° cp=0
MPa, =18 kN/m3, and Hp = 9.5 m for the uncemented backfill; = 19 KN/m?, us= 0.3 and ¢s=
30° for the cemented sill mat; ym= 20 kKN/m3, um= 0.2, ¢m= 37°, Em= 300 MPa, cm=0 MPa and
for the muck cushion; =27 KN/m?, ur=0.2, mi =33, s =1, GSI = 80, and D = 0 for the rock

and rock mass)

Case | Ssymbole | W (m) H’ (m) b (m)
Rsl 0
a Asl L1 0.7,1.0,13,1.6
10
1b Rs2 - 0
As2 ' 1.0




Rs3 0
e As3 33 1.0
Rs4 0
2 As4 L7 1.0
Rs5 0
2 Asb 12 25 10,16
Rs6 0
2 Asb 33 1.0
Rs7 0
% As7 L7 0.7,1.0,13,1.6
Rs8 0
3b AS3 14 25 o
Rs9 0
% As9 33 1.0
Rs10 0
“ As10 L7 1.0
Rs11 0
“ Asll 16 25 1.0
Rs12 0
4 Asl2 33 1.0

—

Upper stope

= after sill mat

placement

Underlying
stope before
excavation

107

Figure 4.3: Numerical models of RS2 for a rectangular and an arched sill mat, respectively.
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4.2.2 Numerical results and interprétation

Figure 4.4 shows the yield state of rectangular and arched sill mats withW=10m,e=3m, H’ =
2.5mand z = 300 m (Case 1b, Table 1) when the cohesion of the sill mat reduces from 0.3 to 0.19
MPa. With ¢s = 0.3 MPa, the rectangular sill mat shows a crushing (shearing), which starts from
the two lower corners at the contact between the sill mat and rock walls and propagates upward
inside the sill mat. With the same cohesion, the arched sill mat also shows a shearing, which starts
from the two lower corners at the contact between the sill mat and rock walls. However, the zones
of shear are much smaller than those of rectangular sill mat. In addition, the shearing seems to only
propagate along the arched based of the sill mat.

When the cohesion of the sill mat decreases to ¢s = 0.19 MPa, the shearing zones continue
propagating and coalesce near the central upper part of the rectangular sill mat. Near the central
lower part of the rectangular sill mat, tension appears. With the arched sill mat, the shearing zones
also propagate, but with limited size and always along the arched base. No tension occurs.

These results clearly show that an arched sill mat is more stable than a rectangular one. In addition,
the results also show that the base and the interfaces between the sill mat and the rock walls are the

most critical places for the stability of sill mats.
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c:= 0.3 MPa c:=0.19 MPa

x Shear o Tension

Figure 4.4: Yield state of rectangular and arched sill mats of Case 1b, Table 1 when the cohesion
Cs of the sill mat reduces from 0.3 (left) to 0.19 MPa (right), respectively.

Figure 4.5 shows the yield state of a rectangular (Fig. 4.5a) and an arched (Fig. 4.5b) sill mat with
W=14m,e=3m, H’ =25mandz=300m (Case 3b, Table 1) for a sill mat cohesion of cs = 0.4
MPa. With the rectangular sill mat, important tension appears at the bottom of the sill mat and at
the fill-wall interfaces while an important crushing due to compression appears at the top center of
the sill mat. This is a typical behaviour of beam in flexure. The displacement at the base center

reaches 21.6 mm.

With the arched sill mat, tension also appears at the base, but with much smaller size than that
observed with the rectangular sill mat. The displacement at the base center is reduced to only 7.8

mm, compared to 21.6 mm with the rectangular sill mat.

These results show again that arched sill mat is more stable than the traditional rectangular sill mat

frequently used in undercut and fill mining.
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Figure 4.5: Yield state of a rectangular (a) and an arched (b) sill mat withW=14m,e=3m, H’
=2.5m, and z = 300 m (Case 3b, Table 4.1) for a sill mat cohesion of cs = 0.4 MPa.

Figure 4.6 shows the variation of the displacements at the base center of rectangular and arched sill
mats with W =10 m, e =3 m, H’ = 1.7 m located at z = 300 m (Case 1a, Table 4.1). For a given
cohesion, one sees a decrease of the displacement with an increase in the minor radius b from 0.7
m to 1.6 m. This indicates that the curvature™ of sill mats helps to control the flexure and stabilize
the sill mats. In general, the displacements remain very small as the cohesion reduces from a high
value of 4 MPa to a small value. Huge displacements of the sill mat start to be observed as long as
the cohesion is further decreased than some critical values, indicating possible instability of the sill
mat. The cohesion, slightly beyond which tension appear at the base and the displacement starts to

** The curvature of the arc is proportional to the minor radius b of the ellipse. With a small b, the corresponding circle
of the arc will have a large radius and small curvature.
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significantly increase, can be approximately considered as the critical or minimum required
cohesion (ci). It can be seen that the minimum required cohesion (ci) decreases as the minor radius
(b) increases from 0.7 to 1.6 m. The arrow lines in Figures 4.6 and 4.7 represent the cohesion

beyond which tension appears at the base of the sill mats.

Figure 4.7 shows the variation of the displacements at the base center of rectangular and arched sill
mats with W=14m,e=3m, 4’ = 1.7 m located at z = 300 m (Case 3a, Table 4.1). It can be seen
that the results are very similar to those shown in Fig. 4.6, obtained with W = 10 m for Case 3a,
Table 4.1. For a given cohesion, the displacement decreases as the minor radius (b) increases while
the minimum required cohesion (ci) decreases as the minor radius (b) increases. The curvature of

sill mat thus has effect to decrease the flexure and improve the stability of sill mats.

0.017 *
—6—Rsl (b=0m)
0.015 Asl(b=0.7m)
— - ®
£0.013 Asl (b=1m)
= Asl (b=1.3m)
%0-011 As1 (b= 1.6 m)
o
£0.009
2 W=10m
—=0.007
S
0.005
0.003 > * ¢ ¢
0.001 A
1.5 1 0.5 0

cohesion ¢, (MPa)

Figure 4.6 : Variation of total displacement at the base center of the rectangular and arched sill
mats as function of sill mat cohesion cs for vertical stopes located at a depth z = 300 m with W =
10m,e=3m, H =1.7m (Case la, Table 4.1)
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Figure 4.7: Variation of total displacement at the base center of the rectangular and arched sill
mats as function of sill mat cohesion cs for vertical stopes located at a depth z = 300 m with W =
14m,e=3m, H =1.7m (Case 3a, Table 4.1).

Figure 4.8 shows the variation of the minimum required cohesion c; as function of the minor radius
(b) of arched sill mats for W = 10 m and W = 14 m, respectively; b = 0 represents traditional
rectangular sill mats. One sees that the minimum required cohesion c; will be higher when the span
of sill mat W is larger with a given b. However, one should note that the minimum required
cohesions for W = 10 m are much smaller than those of W = 14 m. This is because the stress state
near the base center of sill mats of W = 10 m tends to become compression while the stress state

near the base center of sill mats of W = 14 m is always in tension.

Figure 4.8 also shows that the minimum required cohesion c; decreases as the minor radius b
increases from 0.7 to 1.6 m. In all cases, the minimum required cohesion c; of rectangular sill mats

is higher than those of arched sill mats.
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Figure 4.8: Variation of the minimum required cohesion (c;) for rectangular and arched sill mat as
function of the minor radius (b) (Cases 1a and 3a, Table 4.1).

Figure 4.9 show the variation of the displacement at the base center of rectangular (Rs) and b =1
m arched (As) sill mats as function of sill mat cohesion for different spans (W) and thicknesses
(H’) of underlying layer. In general, for a given sill mat shape and span, the results tend to show
that the total displacement and the minimum required cohesion do not change significantly as the
thicknesses (H’) of underlying layer varies from 1.7 to 3.3 m. For a given sill mat span, the
displacements and the minimum required cohesion of arched sill mats are significantly smaller than

those of rectangular sill mats.

Figure 4.10 shows the variation of the minimum required cohesion (ci) of rectangular (Rs) and b =
1 m arched (As) sill mats as function of sill mat span W for different underlying excavation
thicknesses H' obtained based on the results shown in Fig. 4.9. It can be seen that the minimum
required cohesion increases as the sill mat span increases. This trend corresponds to that shown by
Stone (1993) and Pakalnis et al. (2005). In addition, one also sees that the minimum required
cohesion slightly diminishes as the thickness of the underlying excavation increases. With a thicker
layer of underlying excavation, the compressive stress due to the wall convergence will be higher.
The tensile stresses at the base of the sill mats will become smaller, resulting in smaller minimum
required cohesion. In al cases, the minimum required cohesion of arched sill mats is much smaller

than those of rectangular sill mats for the same sill mat spans and thickness of underlying
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excavation layers. These results indicate once again that arched sill mats are more stable than

rectangular sill mats.
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Figure 4.9: Variation of the total displacement at the base center of rectangular (Rs) and b =1 m

arched (As) sill mats as function of sill mat cohesion for different underlying excavation
thicknesses H' with: (a) W = 10 m (Cases 1a, 1b and 1c, Table 4.1); (b) W = 12 m (Cases 2a, 2b
and 2c, Table 4.1); (¢) W = 14 m (Cases 3a, 3b and 3c, Table 4.1); (d) W = 16 m (Cases 4a, 4b

and 4c, Table 4.1)
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Figure 4.10: Variation of the minimum required cohesion (ci) of rectangular (Rs) and b =1 m

arched (As) sill mats as function of sill mat span W for different underlying excavation layer

thicknesses H' obtained based on the results shown in Fig. 4.9.

Figure 4.11 shows the variation of the vertical displacement at the base center of the sill mats as

function of the minor radius (b) of sill mats having a span of 12 m when the underlying stope is

excavated in four layers. One sees that the displacements of the rectangular sill mat is higher than

those of arched sill mats, indicating that the arched sill mats are more stable than the rectangular

ones.
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Figure 4.11 : Variation of the vertical displacement at the base center of rectangular and arched
sill mats of W = 12 m located at the depth z = 300 m with: (a) H,=2.5m, (b) H,=5m, (¢c) Hy =
75m, (dHy,=10m

Figure 4.12 shows the variation of the minimum required cohesion as function of the height of the
uncemented backfill (Hp) placed above of the sill mats in stopes of 12 m large when the underlying
stope is excavated in four layers and each layer has a thickness of /’ = 2.5 m. One sees that for
such wide stopes, the minimum required cohesion increases as the overlying uncemented backfill
height increases. When the height of overlying uncemented backfill increases, the vertical pressure
induced by the weight of the uncemented backfill increases. The flexure of the sill mats can become
larger, resulting in higher minimum required cohesion. In all cases, the minimum required cohesion
of rectangular sill mats is much higher than those of arched sill mats. The arched sill mats are thus

more stable than the rectangular sill mats.
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Figure 4.12: Variation of the minimum required cohesion c; as function of the height of the
overlying uncemented backfill for rectangular and arched sill mats located at the depth z =300 m
withe =3 mand H’ = 2.5 m (Cases 2b, Table 4.1).

4.3 Discussion

A series of numerical simulations has been conducted to evaluate the stability of rectangular and
arched sill mats with wide spans (i.e., W > 10 m). Flexural failure will be the controlling stability
mechanism, as shown in Keita et al. (2020). With arched sill mats, the stability is considerably
improved due to reduction of vertical displacement (flexure) and tension at the base center of sill
mats. The minimum required cohesions of arched sill mats are much lower than those of rectangular
sill mats. However, it should be kept in remind that the numerical models presented in this paper
contain several limitations. For instance, the fill-wall interfaces were not considered in the
numerical model. This implies that the sill mats and the two side walls have strong contacts. This
can be the case when the side walls are very rough (Liu et al. 2016a, 2016b). Otherwise, rock
bolting may be necessary to strengthen the interface contacts between the sill mats and rock walls
(e.g., Jordan et al. 2003, Williams et al. 2001, 2007). More work can thus be necessary in the future

to take into account the interfaces between sill mats and rock walls.

In this study, the analysis has been made with a 2D numerical code. A plane-strain condition was
considered. The results are thus valid when the third dimension of the sill mats is very long. More

work is necessary to consider the influence of the third dimension with a 3D model.
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Another limitation is associated with the use of the Mohr-Coulomb criterion. It is well known that
this criterion is not representative of the mechanical behaviour of geomaterials, especially when
dealing with tensile or high compressive stresses (Fourie et al. 1993). The intermediate principal
stress is also neglected. In the future, an elasto-plastic model with a nonlinear multiaxial criterion
such as the MSDP, elasto-plastic model developed by Li and coworkers (Li and Aubertin 2009b;
Li et al. 2010) should be used to obtain a more representative response of backfill.

In this study, numerical simulations with RS2 (Rocscience 2019) have been conducted to evaluate
the advantage of adjusting the geometry of sill mats from traditional rectangular to arched sill mats.
The sill mat cohesion and tensile strength (equaling to one tenth of the UCS; Caceres 2005, Tesarik
et al. 2007) are progressively reduced until a case at which the numerical model does not converge
any more. The critical state and the minimum required cohesion of the sill mats were then assessed
(identified) by considering the significant increase of displacement at the base center of the sill
mats and the occurrence of tension at the base center. The critical or minimum required cohesion
ci were determined as the value beyond which tension starts to appear at the base center of the sill
mat. The application of this criterion results in conservative design of sill mats. More work is

necessary to use a more realistic and more objective instability criterion.

While the efficiency by using arched sill mats to reduce the flexure and tension at the base center
of sill mats has been clearly shown, shearing by crushing has also been observed near the lower
sill mat and rock wall contact corners. More work is necessary to analyze the influence of these

crushing zones on the stability and minimum required strength of arched sill mats.

The numerical results presented in this study showed that the stability and minimum required
cohesion depend on the value of the minor radius b of arched sill mats. In this study, b has been
mostly set at 1 m. More work is necessary by considering different values of b in combinations

with other geometries and material property parameters.

Finally, more works are necessary to consider the reinforcements, stope wall inclination angles,
sill mat thickness, mine depth and production blasting in the stability analysis of rectangular and

arched sill mats.
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4.4 Conclusion

The stability and minimum required cohesion of traditional rectangular and arched sill mats have
been analyzed through numerical modeling performed with RS2. The critical state of sill mats was
determined by monitoring the displacement (bending) and the occurrence of tension at the base
center of the sill mats. The numerical results showed that the arched sill mats have smaller
displacements and flexure and are more stable than rectangular sill mats. The use of arched sill
mats reduces the tension at the base center of the sill mat, resulting in smaller minimum required
cohesion. The results also showed that the minimum required cohesion c; will be higher when the
span of sill mat W is larger. The minimum required cohesion ci decreases as the minor radius b
increases. The minimum required cohesion increases as the overlying uncemented backfill height
increases. The minimum required cohesion slightly diminishes as the thickness of the underlying
excavation increases. In all cases, the minimum required cohesions c; of rectangular sill mats are
higher than those of arched sill mats. The use of arched sill mats can result in reduction of required

binder and economic benefit. This work paves the way for future optimization of sill mat geometry.
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CHAPITRES  DISCUSSION

La revue de littérature donnée dans le chapitre 2 montre qu’il est nécessaire d’analyser d’avantage
le mécanisme de rupture des semelles en remblai cimenté en considérant la séquence d’excavation
du chantier en dessous des semelles en remblai cimenté. Dans le chapitre 3, différents mécanismes
de rupture des semelles en remblai cimenté ont été identifiés en considérant différentes propriétes
géométriques et géomécaniques de semelles. L’excavation du chantier en dessous des semelles a
été réalisée en plusieurs couches dont I’épaisseur est plu proche des dimensions rencontrées plus
régulierement dans la méthode de minage par coupe et remblai descendant. Les études numériques
ont montré que la convergence des épontes rocheuses peut étre largement réduite. L’instabilité des
semelles a été¢ évaluée en fonction du déplacement mesuré a la base, 1’état de plasticité apres
I’excavation du chantier sous-jacent et 1’orientation des vecteurs de déformation. Pour réduire la
subjectivité dans 1’estimation des résistances minimales requises, un critére d’instabilité pour les
semelles en remblai cimenté a été établi a partir de 1’observation d’une reproduction numérique
d’un essai en compression uniaxiale réalisé avec RS2. Les résultats numériques ont démontré que
la rupture d’une éprouvette cylindrique soumise a une contrainte axiale en compression croissante
survient lorsque les zones cisaillées (écrasées) se propagent et atteignent le centre de 1’éprouvette.
La fusion des deux zones cisaillées a partir des deux épontes rocheuses a été utilisée comme critere
de rupture et d’instabilité des semelles en mode de rupture en compression par écrasement. Les
résultats obtenus montrent que les contraintes de convergence peuvent effectivement entrainer une
rupture par écrasement des semelles lorsqu’elles sont treés €levées. On a également constaté que les
autres modes de ruptures (flexion, effondrement, rotation) peuvent étre critiques lorsque les
contraintes latérales ne sont pas assez importantes pour entrainer 1’écrasement et que d’autres

paramétres géométriques ou géomécaniques des semelles et des chantiers entrent en jeu.

Dans le but d’appliquer les résultats présentés dans ce travail, il est important de souligner un
certain nombre de limitations reliées omissions et aux hypotheses utilisées dans la réalisation de ce

travail.

Premierement, il est important de souligner que les modeles numériques sont en 2D. De ce fait, les
résultats obtenus sont en principe valables lorsque les chantiers ont une tres grande dimension

longitudinale dans la troisiéme direction (perpendiculaire au plan du papier). Ce n’est pas toujours
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le cas dans les chantiers souterrains. Des modélisations numériques a 3D sont nécessaires pour une
meilleure appréhension du comportement des semelles et de 1’effet de la convergence des parois

rocheuses.

Une autre limitation des modéles numériques est la négligence de la considération de la variation
des propriétés mécaniques des interfaces entre les semelles en remblai cimenté et les épontes
rocheuses. Les modéles sont valides seulement aux cas ou les parois rocheuses sont trés rugueuses
ou les contacts entre les semelles en remblai cimenté et les parois rocheuses sont renforcés a 1’aide
des boulons et des grillages. Cela explique I’absence du glissement parmi les modes de rupture
critique observés pendant les modélisations numériques présentées dans cette étude. Plus de
travaux sont nécessaires pour comprendre le glissement possible des semelles en fonction de la
rugosité et de la résistance au cisaillement des interfaces entre les semelles en remblai cimenté et

les épontes rocheuses.

On peut mentionner que I’utilisation du modele élastoplastique de Mohr-Coulomb constitue une
autre limitation de ces travaux. En effet, ce modéle de comportement est trés simple a utiliser avec
des parameétres simples a déterminer. Cet avantage en combinaison avec sa disponibilité dans
pratiquement tous les codes numeriques en géotechnique explique bien son application répandue
dans les travaux de recherche et en milieu pratique (Li et Aubertin 2009b; Liu et al. 2016a; Yang
et al. 2017b). Cependant, le critere de Mohr-Coulomb est connu pour ses limitations en présence
de contraintes en traction ou lorsque les contraintes en compression deviennent importantes (Fourie
et al. 1993). La négligence de la contrainte intermédiaire constitue une autre limitation majeure du
critere de Mohr-Coulomb. Plus de travaux sont nécessaires en appliquant un modéle constitutif
plus représentatif du comportement mécanique. Par exemple, Li et al. (2010) ont incorporé un
critere de rupture multiaxial non linéaire, appelé MSDPy (Aubertin et Simon 1996, 1998; Aubertin
et al. 1999, 2000; Li et Aubertin 2014; Li et al. 2005b, 2017) dans FLAC-2D. Il sera intéressant
d’analyser le comportement mécanique des semelles en remblai cimenté en appliquant le modele

élastoplastique MSDP, dans le futur.

Jusqu’alors, la majorité des études sur la stabilité des semelles s’est basée sur les modeles de
Mitchell (1991) tout en héritant les limitations associées a la considération des parois rigides et
immobiles. Plusieurs chercheurs comme Hughes (2014) et Pagé et al. (2019) ont démontré la nature

critique de la rupture par écrasement lorsque les contraintes latérales liées a la convergence sont
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tres élevées. La prédominance de la rupture par écrasement dans les chantiers étroits est
reconfirmée par les résultats obtenus dans ce travail. On a également constaté que la résistance
requise des semelles en remblai cimenté augmente avec la profondeur des chantiers et la rigidité
du remblai; ce qui explique de nouveau gque le mode de rupture des semelles est le cisaillement par
écrasement causé par la convergence des parois en raison de 1’excavation du chantier sous les
semelles. Cependant, on a constaté que la résistance requise des semelles en remblai cimenté
augmente avec 1’augmentation de leurs épaisseurs. Ces résultats sont différents de ceux de Pagé et
al. (2019) qui ont montré que la résistance requise est plus faible avec des semelles plus épaisses.
En revanche, les résultats de Pagé et al. (2019) ont été obtenus en maintenant la hauteur totale des
excavations (chantier supérieur + semelle + chantier inférieur) constante. Dans cette étude, la
hauteur du chantier au-dessus de la semelle a été maintenue constante. La hauteur totale des
excavations (chantier supérieur + semelle + chantier inférieur) augmente avec 1’augmentation de
I’épaisseur de la semelle. La convergence des parois et la compression exercée par les parois
rocheuses sur la semelle en remblai cimenté augmentent; cela explique 1’augmentation de la
résistance requise des semelles en remblai cimenté en fonction de I’augmentation de 1’épaisseur de

la semelle.

Les résultats présentés indiquent une importante traction dans certains modeles sans montrer de
détachement ou de fracture. Des travaux supplémentaires sont nécessaires avec des codes
numériques (e.g., LimitState : GEO 2014) permettant de voir le détachement ou la séparation des

matériaux causé par une traction.

Dans les chantiers miniers souterrains, la mise en place des semelles se fait souvent avec 1’ajout de
matériaux de renforcements tels que les boulons DYWIDAG, des grillages métalliques ou des
cables en acier. Plus de travaux sont donc nécessaires pour évaluer de fagon numérique I’impact

de leur ajout sur la stabilité des semelles.

De plus, I’exploitation dans les mines souterraines se fait majoritairement a 1’explosif. Pour une
meilleure analyse de la stabilité des semelles, plus de travaux sont nécessaires afin d’intégrer 1’effet

des ondes de choc a travers une analyse dynamique.

Lorsque les semelles sont soumises a une compression jusqu’a la rupture par écrasement, un critére
de rupture ou d’instabilité a été bien établi de fagcon assez objective. Plus de travaux sont nécessaires

afin d’établir des critéres d’instabilité plus objectifs pour réduire la subjectivité lors d’évaluation
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de la rupture et d’instabilité des semelles en remblai cimenté en flexion, rotation ou en

effondrement.

Dans le chapitre 3, les résultats numériques ont montré que les semelles en remblai cimenté peuvent
céder en mode de rupture par flexion ou rotation des que la portée de semelles dépasse 10 m.
Comme les géomatériaux ont souvent une résistance en traction beaucoup plus faible que celle en
compression, il serait intéressant de configurer la géométrie des semelles de sorte & éviter ou a
réduire les zones de contraintes en traction. Pour ce faire, nous avons effectué une comparaison de
la stabilité de deux semelles de grande portée en introduisant une nouvelle geométrie en forme
d’arche. L’effet de plusieurs parametres tels que 1’excavation du chantier sous-jacent ou la portée
des semelles a été analysé. L’appréciation sur la stabilité des semelles a été faite en évaluant le
déplacement et 1’état de plasticité pour chaque géométrie. Les résultats ont indiqué une grande
réduction de la traction et du déplacement a la base dans les semelles en forme d’arche. De plus,
I’ajustement de la géométrie des semelles a montré une importante réduction de la cohésion
requise. Cependant, les études réalisées restent encore tres préliminaires avec plusieurs limitations

dans les modéles numériques.

Tout d’abord, les modé¢les numériques considérés sont tous en 2D et les résultats de cette étude ne
sont valables que pour des chantiers de tres grande dimension longitudinale dans la troisieéme
direction (perpendiculaire au plan du papier). Plus de modélisations numériques en 3D sont

nécessaire pour étudier 1’effet de la troisiéme dimension.

Tout comme dans le chapitre 3, le modéle élastoplastique de Mohr-Coulomb a été utilisé alors que
le critere de Mohr-Coulomb n’est pas assez représentatif du comportement du remblai lorsque le
matériau est soumis & une contrainte en traction ou a une forte contrainte en compression. Dans
’analyse de la stabilité des semelles en remblai cimenté, les contraintes en compression liées aux
convergences des parois rocheuses peuvent atteindre des valeurs tres élevées. L’utilisation du
modeéle élastoplastique de Mohr-Coulomb peut devenir moins appropriée. De plus, les semelles de
grande portée sont parfois soumises a une importante traction a la base. Le model élastoplastique
de Mohr-Coulomb ne reflete pas convenablement le comportement du remblai dans cette condition.
Plus de travaux sont nécessaires pour étudier la stabilité des semelles en remblai cimenté avec un

modeéle plus représentatif du comportement des remblais.
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II faut noter que dans I’objectif initial de réduire les zones de contraintes en traction, on observe
des zones d’écrasement aux extrémités des semelles en forme d’arche. Des travaux

supplémentaires sont nécessaires pour optimiser la forme des semelles en remblai cimenté.

Les influences de 1’épaisseur des semelles, de la profondeur des chantiers ou de 1’inclinaison des
parois sur la stabilité des semelles ne sont pas identifiées dans cette partie. Des investigations
supplémentaires sont nécessaires afin d’identifier I’effet de ces paramétres sur la résistance

minimale requise et sur les mécanismes de rupture critique des semelles en arche.

L’effet des ondes de choc liés a I’abattage a I’explosif dans la majorité des mines souterraines n’est
pas pris en compte dans ce travail. Plus de travaux sont nécessaires afin de vérifier I’effet de ces
ondes sur la stabilité¢ des semelles et d’identifier également 1’effet protecteur du coussin de roches

placé en dessous des semelles.

Les études présentées dans ce chapitre ne prennent pas en compte les matériaux de soutenement
tels que les boulons en acier ou les grillages métalliques trés souvent utilisés lors de la mise en
place des semelles dans les mines souterraines. Des travaux supplémentaires sont nécessaires pour

évaluer leurs effets sur la stabilité des semelles en arche.

Finalement, des travaux supplémentaires sont nécessaires pour établir un critere de rupture et
d’instabilité plus précis pour évaluer d’une fagon plus objective la rupture en flexion des semelles

de grandes portées.
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CHAPITREG6 CONCLUSIONS ET RECOMMANDATIONS

Conclusions

L’analyse de la stabilité et I’évaluation de la résistance nécessaire sont des taches essentielles lors
de la conception des chantiers remblayeés, que ce soit pour la méthode de minage par « coupe et
remblai » descendant ou par « galerie et remblai » descendant ou pour récupérer des piliers
horizontaux de niveau. Mitchell (1991) a développé des équations en considérant la rupture d’une
semelle en remblai cimenté par glissement, flexion, rotation ou effondrement. Sa solution est peu
utilisée directement dans la conception des semelles en remblai cimenté en raison de plusieurs
hypotheses sur simplificatrices. Les épontes rocheuses ont été considérées comme rigides et
immobiles. Cette limitation a été héritée dans les travaux de plusieurs chercheurs. Tout récemment,
Hughes (2014) et Pagé et al. (2019) ont montré que 1’écrasement peut étre le mode de rupture qui
contréle la stabilité des semelles en remblai cimenté en raison des compressions horizontales dues
a la convergence des épontes rocheuses associées a 1’excavation du chantier au-dessous de la
semelle. Par conséquent, la résistance nécessaire de la semelle en remblai cimenté diminue en
fonction de I’augmentation de la portée des chantiers (ou des semelles). Bien que cela puisse étre
expliqué facilement par la diminution des contraintes en compression avec des semelles de portée
plus grande, il reste difficile & imaginer que la résistance nécessaire diminue sans cesse avec
I’augmentation de la portée. De plus, on a constaté que les modeles numériques de Pagé et al.
(2019) ont considéré I’excavation du chantier au-dessous de la semelle en remblai cimenté en une
seule couche de 10 m. L’effet de la séquence d’excavation du chantier inférieur sur le mode de

rupture de la semelle en remblai cimenté n’est pas pris en compte.

Dans cette étude, des modélisations numériques ont été réalisées en considérant des semelles en
remblai cimenté dans des chantiers étroits et trés larges. Les influences de 1’épaisseur et de la
séquence de I’excavation du chantier inférieur sur le mode de rupture de la semelle en remblai
cimenté ont été étudiées. Les principaux résultats découlant de cette investigation sont résumes

comme Suis :
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e Dans les chantiers étroits (W <7 m), le mode de rupture critique est I’écrasement. Ce mode
de rupture reste inchangé, quel que soit le pendage du chantier, I’épaisseur des séquences

utilisées pour I’excavation du chantier en dessous de la semelle.

e Dans des chantiers plus larges (W > 7 m), I’identification des mécanismes de rupture doit
prendre en compte plusieurs parametres supplémentaires tels que le pendage ou 1’épaisseur

des couches excavées a la base de la semelle.

e La flexion est le principal mode de rupture des semelles dans les chantiers verticaux (5 =
90°) ou subverticaux (8 > 80°) de grandes portées (W >10 m).

e Laflexion reste le mode de rupture critique dans les semelles de grandes portées excavées
a la base en des couches de faibles épaisseurs (H’ <3 m).

e L’inclinaison des chantiers augmente le risque de déformation et de détachement a 1’éponte
supeérieure. Dans les chantiers treés inclinés (8 < 60°), la rotation devient le principal

mécanisme de rupture critique des semelles.

e [’effondrement est un mode de rupture peu fréquent par rapport a I’écrasement, la flexion
ou la rotation. 1l survient dans des chantiers verticaux (8 = 90°) ou subverticaux (8 > 80°)

de largeur moyenne (7 m < W < 10 m).

e Les semelles soumises a de fortes contraintes en compression par les convergences des
épontes rocheuses atteignent 1’état de rupture ou d’instabilité lorsque les deux zones de

cisaillement par écrasement se propagent et se rejoignent au centre de la semelle.

e La résistance nécessaire augmente avec la profondeur du chantier, du module du Young du

remblai cimenté et de la hauteur totale du chantier en raison des chantiers étroits.

e [L’utilisation de séquences d’excavation plus faibles augmente la possibilité de rupture de

la semelle par flexion, mais diminue le risque de rupture par écrasement.

A la suite des modélisations numériques précédentes, on voit que les semelles en remblai cimenté
peuvent céder en mode de rupture par flexion ou rotation des que la portée de semelle dépasse 10
m. Comme les géomatériaux ont souvent une résistance en traction beaucoup plus faible que celle
en compression, il serait intéressant de configurer la géométrie des semelles de sorte a éviter ou a

réduire les zones de contraintes en traction. Dans la deuxiéme partie de ce travail, les résultats des
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simulations numériques ont démontré que I’ajustement de la géométrie des semelles permet

d’améliorer leur stabilité dans les chantiers verticaux de grandes portées. Les principaux résultats

retenus de cette investigation sont les suivants :

La géométrie en forme d’arche réduit les contraintes en traction et le déplacement a la base

de la semelle apres I’excavation du chantier sous-jacent.

La résistance nécessaire devient plus faible dans les semelles en forme d’ache par rapport
aux géométries traditionnelles rectangulaires. Cette réduction constitue un gain

économique en matiere de liant ou en matériels de renforcement.

L’augmentation de la portée et de la hauteur du remblai non cimenté sus-jacent augmente
la résistance nécessaire des semelles. Cette augmentation reste tout de méme inférieure dans

les semelles en forme d’arche comparativement aux semelles rectangulaires.

Recommandations

Dans le but d’enrichir et d’améliorer les résultats obtenus de ces travaux, des investigations

supplémentaires sont recommandées. En ce qui concerne 1’identification des modes de rupture

critiques et de la résistance nécessaire, nous recommandons d’effectuer les travaux suivants dans

le futur:

Prendre en compte les propriétés de résistance aux interfaces lors de I’analyse de stabilité
des semelles en remblai cimenté. Cela permettrait d’identifier le mode de rupture par
glissement et de vérifier ’avantage des renforcements couramment rencontrés dans les

mines souterraines.

Utiliser des valeurs de portées et de pendages plus rapprochées afin d’identifier avec plus

de précision les limites entre les différents mécanismes de rupture critique.

Etablir de nouveaux critéres de stabilité ou d’instabilité pour le design des semelles en

fonction des différents mécanismes de rupture (flexion, effondrement, rotation, glissement).

Etablir des solutions graphiques pour déterminer les résistances minimums nécessaires en
fonction des portées de faibles a grandes valeurs et en fonction des séquences d’excavation

du chantier au-dessous de la semelle en remblai cimenté.
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e Ultiliser des modéles de comportement non linéaires afin de prendre en compte de fagon
plus efficace les contraintes de compression élevées liées a la profondeur dans les chantiers

miniers et les contraintes en traction dans les semelles de grandes portées.

e Utiliser des codes numériques a 3D afin d’assurer une meilleure représentativité des

conditions réelles rencontrées dans les mines souterraines.

o Vérifier I’effet de I’utilisation des matériaux de renforcements tels que des treillis soudés,
des boulons DYWIDAG ou les cables d’acier sur la stabilité et la résistance minimale
requise des semelles.

e Faire une analyse dynamique afin de prendre en compte I’influence des ondes de choc

produites par I’abattage a 1’explosif sous la semelle.

En ce qui concerne 1’ajustement de la géométrie des semelles, on recommande d’effectuer les

travaux suivants dans le futur :
e Inclure les propriétés d’interface dans 1’analyse de stabilité.

e FEtudier I’influence du pendage sur I’efficacité de cette géométrie en arche et identifier ses

limites.

e Procéder a une optimisation de la géométrie afin de contrdler ou d’atténuer 1’écrasement

aux coins inférieurs des semelles en arche.
o FEtudier la possibilité d’adapter la géométrie des semelles pour les autres modes de rupture.

e Etablir un critére de rupture plus précis afin d’identifier de fagon plus objective les

résistances minimums necessaires des semelles de grandes portees.

e Etablir des solutions graphiques pour déterminer les résistances minimums nécessaires des
semelles en forme d’arche en fonction de la profondeur des chantiers, 1’épaisseur des

semelles et I’inclinaison des parois rocheuses.

e Faire une analyse de stabilité dynamique afin de vérifier I’efficacité du coussin de roches

pour la protection de la semelle en arche a la base.
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ANNEXE A VALIDATION DU LOGICIEL RS2 (VERSION 9.0)

RS2 (Rocscience 2019, V 9.0) est un logiciel de modélisation numérique utilisant la méthode des
¢léments finis pour résoudre des problémes complexes d’ingénierie. II est utilisé dans les
conceptions de digues et barrages, d’excavations souterraines et de murs de rétention. Il est
également utilisé pour I’étude de stabilité des pentes et talus des excavations a ciel ouvert, des
tunnels ou pour 1’étude des écoulements souterrains. L’utilisation de ce logiciel pour tous ces
différents types d’ouvrages nécessite un apprentissage rigoureux du code et une Vérification de la
fiabilité du code numérique a partir de solutions analytiques simples. La validation des codes
numériques (logiciels) nécessite parfois une veérification de leurs puissances par comparaison a des
essais en laboratoire. Cependant, dans le cadre de cette annexe, cette derniére étape ne sera pas

abordée.

Pour les massifs rocheux, les remblais et les roches, les modéles de comportement les plus utilisés
sont le modéle élastique linéaire et le modéle élastoplastique. Des propriétés géomécaniques
typiques pour ces deux modeles sont présentées dans le Tableau A.1.

Tableau A.1: Parametres géomécaniques des roches

Données
Appellation Symbole {Unité) Valeur
Module de cisaillement G (GPa) 2.8
Modéle Elastique |Module d'élasticité isostatique K (GPa) 3.9
linéaire Coefficient de poisson v 0.21
Module d'élasticité ou de Young E (GPa) 6.78
. Cohésion c (MPa) 3.45
MDdEIE_EIHStD_ Angle de frottement interne & (") a0
plastique Angle de dilatance b (%) 0
Masse volumigue des roches p (kg/m?) 2500
Poids volumigue des roches Y (kN/m7) 24.53
Contraintes verticales o, (MPa) a0
Générales Contraintes horizontales T (MPa) a0
Rayon du trou de forage r{m) 1
Coefficient de poids des terres au repos Ky 0.5
Coefficient de pr K 3
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A.1 Validation du modele élastique linéaire du code RS2 V 9.0

Ce modele de comportement est trés utilisé dans I’étude de stabilité des structures congues dans les
massifs rocheux. Pour Vérifier la fiabilité de ce modéle intégré dans le code numérique RS2, une
excavation circulaire sera étudiée. Les valeurs des contraintes et déformations en plusieurs points
donnés seront comparées a celles obtenues par la solution analytique de Kirch (Jaeger and Cook
1976) pour les mémes coordonnées. Cette comparaison permettra d’apprécier la fiabilité de ce

logiciel pour ce type de comportement.
A.1.1 Solution analytique de Kirch (1898)

Kirch (1898) a développé des solutions analytiques simples en se basant sur la méthode de Lamé.
Ces solutions permettent de déterminer les contraintes et les déplacements en un point en fonction
de ses coordonnées polaires (r,0). Pour une excavation circulaire (Figure A.1) réalisée dans un
massif rocheux obéissant a la loi élastique linéaire, les contraintes (o) et les déplacements (u)

radiales et axiales s’expriment comme suit :

p1+p 2 p1-p 4a%?  3a*
op = P22 2[1—a/r2]+%[1—r—2+r—4]c0529 (A1)
p1+p 2 P1-p 3a*

Og =—12 2[1—|—a /1‘2] —%[1 +r_4] cos 20 (A.2)
. = Patpa2® | p1—p2£[4(1 —v) —f] cos 20 (A.3)
r 4G r 4G r r? .

_ __Db17P2 f _ _ f :
Up = == —— [2(1 2v) rz] sin 26 (A4)
Avec:

- g, : contrainte radiale

- 0y : contrainte orthoradiale

- u, etug: respectivement les composantes radiales et angulaires des déplacements.
- aest le rayon du cylindre,

- vest le coefficient de Poisson

- ret @ sont les coordonnées cylindriques
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- p1et p2 les composantes du champ de contraintes a 1’infini

- G est le module de cisaillement

Gﬁ
u RN » o
1 J "\‘ »
-
."’r/ .
/I ~\‘
7 ;
\H
: o

11

Figure A.1: Modele d'excavation circulaire de Kirsch (1898)

Dans RS2, les contraintes et les déplacements sont exprimés en fonction des coordonnées
cartésiennes (x et y). Pour arriver a une comparaison entre les résultats analytiques et numériques
pour certaines positions (0 # 0°, 90°), une conversion sera nécessaire. Les expressions analytiques

présentées ci-dessous permettent de parvenir a cette conversion :

or+og or—0g

Oy =~ TCOSZ@ — T,9Sin26 (A.5)
Oxy = @ - @COSZG — T,¢SIn260 (A.6)
Uyy = U,CO0SO — UySind (A7)
Uyy = USinO — ugcoso (A.8)

6.1.2 Modélisation numérique du comportement élastique linéaire

La modé¢lisation numérique nécessite 1’apprentissage du logiciel. Cela est possible en se servant

des tutoriels proposés par Rocscience accessible a partir du lien RS2 tutorial Link .

A partir de ’interface input (Figure A.2), le modéle et ses paramétres sont définis. Par la suite les
calculs (ia J) sont lancés afin de réaliser la simulation numérique. Une fois les calculs terminés,

. .
les résultats peuvent étre consultés en cliquant sur le bouton °” Interpret ’( ‘ ).


https://www.rocscience.com/downloads/phase2/Phase2_TutorialManual
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Figure A.2: Interface “’input’’ de RS2 pour l'introduction des données

Pour le modéle élastique linéaire étudié dans cette étape, le type de mateériel choisi dans RS2 sera
“Elastic”’ (Figure A.3).

Define Material Properties 7 =

=) Material 1 Material 1 -
O Material 2
O Material 3 Mame: | Material 1 Material Color: I
O Material 4

O material 5 Initial Element Loading: Field Stress Only ~ 0.027

Strength  Stiffness Datum Dependency Stage Factors

Failure Criterion: | Mohr Coulemb | || KB Material Type: | Elastic ~
Tensile Strength (peak) (MFPa): l:l
Fric. Angle {(peak) (deg.):
Cohesion {peak) (MPa):

[1 Jcinted Material | Joint Gptions. ..

ar v X G T Cancel

Figure A.3: Choix du modeéle élastique linéaire dans RS2

Pour obtenir des résultats stables et fiables, deux taches ardues et liées doivent étre réalisées : la

recherche du domaine optimal et celle du maillage optimal.
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A.1.2.1 Analyse de sensibilité du domaine

La définition des limites externes du modele a étudier a une grande influence sur la stabilité et la
fiabilité des resultats donnés par le logiciel. Un domaine trop grand conduit a des calculs tres lents
ou a des calculs inutiles dans les zones non ciblées par 1’étude. Par contre un domaine tres petit
donne des résultats instables et non fiables. Afin de définir ce domaine optimal, les frontieres du
modele ont été progressivement agrandies en fonction d’un multiple du diamétre du cercle (d = 2
m). Cet agrandissement des frontieres externes du modéle se fera jusqu’a la stabilité des valeurs
des contraintes et déplacements aux points A (1, 0), B (1. 30, 0) et C (1.7, 0).

Figure A.4 présente un exemple d’agrandissement des frontieres extérieures d’un modele
numérique. Dans Figure A.4a, I’¢loignement de la frontiére extérieure est égal au diamétre (d) du
cercle tandis que dans Figure A.4b, 1’éloignement est de 7d. Durant cette étape, le maillage est
laiss¢ par défaut dans le logiciel. Ce qui explique la densité des nceuds dans Figure A.4b.
Néanmoins, pour la taille de ce modéle, un maillage assez dense ne constitue pas un grand
probléme. Par contre, dans des ouvrages de grandes dimensions (exemple : chantiers souterrains a
des centaines de metres sous terre), un maillage aussi fin pourrait entrainer des temps de calcul

élevés ; un agrandissement de ce maillage a I’extérieur aurait été nécessaire.

a) i b

SRR

Figure A.4: Identification du domaine optimal par élargissement des frontiéres extérieures du

modeéle numérique.
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Figure A.5 a Figure A.8 présentent les contraintes et déplacements obtenus aux points A, B et C
pour un agrandissement des frontiéres extérieures du modele de 1d & 9d. Ces courbes montrent une
stabilisation des résultats lorsque la frontiére extérieure du modeéle atteint 6d. Cette valeur constitue

le domaine optimal pour la modélisation numérique de cette excavation circulaire.

Contraintes Horizontales

—@— Point A Point B Point C

21
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15
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11

Contraintes horizontales (MPa)

0 2 4 6 8 10
Taille des domaines

Figure A.5: Variation des contraintes horizontales en A, B et C en fonction du domaine

Contraintes Verticales
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Figure A.6: Variation des contraintes verticales en A, B et C en fonction du domaine
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Dépalcements horizontaux
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Figure A.7: Variation des déplacements horizontaux en A, B et C en fonction du domaine

Dépalcements verticaux
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Figure A.8: Variation des déplacements verticaux en A, B et C en fonction du domaine
A.1.2.2 Analyse de sensibilité du maillage

Le maillage constitue un parametre clé lors de la modélisation numérique avec un code numérique
basé sur les éléments finis. La surface du modéle est discrétisée en plusieurs nceuds formant le
maillage. Le code calcule les contraintes et les déplacements au niveau de chaque nceud pour
ensuite définir des valeurs moyennes au niveau de chaque polygone (souvent des triangles). De ce

fait, I’utilisant d’un maillage trés fin et non ciblé peut entrainer un temps de calcul énorme et méme
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le plantage du logiciel. Trouver le maillage optimal pour éviter ces inconvénients s’avére donc

nécessaire.

Les cercles représentés dans RS2 sont formés a partir de plusieurs petits segments de longueurs
identiques. Pour faire varier le maillage autour de I’excavation, le nombre de segments constituant
le cercle (Figure A.9) sera augmenté progressivement jusqu’a 1’obtention de résultats stables pour
les contraintes et les déformations. Trois points témoins ont été choisis au hasard pour vérifier la
variation des résultats: E (1.24, 0), F (2; 1.5) et G (3; 2.7). Le modele dont les frontiéres

extérieures sont a 6d a été reconduit pour I’analyse de sensibilité du maillage.

Circle Options ? X

Circle definition method

i) Center and point on drde

(®) Center and radius. Radius is: | 1] =

Circle to polyline conversion methog
(®) Number of segments: @

() Approximate segment length: 0.1 =

Cancel

Figure A.9: Amélioration du maillage dans RS2

Figure A.10 a Figure A.13 présentent les variations des contraintes et déplacements aux points E,
F et G en fonction du nombre de segments constituant 1’excavation circulaire. On constate une
stabilisation des résultats lorsque le maillage atteint 80 segments. Pour la comparaison des résultats

numérique aux valeurs analytiques, le nombre de segments a été volontairement fixé a 110.
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Figure A.10: Variation des contraintes horizontales en E, F et G en fonction du nombre de

segments
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Figure A.11: Variation des contraintes verticales en E, F et G en fonction du nombre de segments
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Figure A.12: Variation des déplacements horizontaux en E, F et G en fonction du nombre de

segments
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Figure A.13: Variation des déplacements verticaux en E, F et G en fonction du nombre de

segments
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A.1.3 Comparaison entre les solutions analytiques de Kirch et des solutions

numeriques

Pour cette comparaison, les contraintes et déformations obtenues numériquement et
analytiquement seront représentées dans les mémes graphes. Une superposition des courbes

traduira I’efficacité du logiciel a étudier un matériau ayant un comportement élastique linéaire.

Pour simplifier I’obtention des solutions analytiques, les points de référence choisis se trouvent le

long du profil 6 = 0°. Figure A.14 présente cette disposition du profil dans le modele numérique.

15

0
L

Profil de comparaison (6 = 0°)
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1 = " . " " " . " " " . " . = = = i = = =
1

—_—
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Figure A.14: Profil des points de comparaison entre la solution analytique et la solution

numérique

Compte tenu de la différence des systemes de représentation (polaire et cartésienne) entre les deux
solutions, les valeurs radiales obtenues par la solution analytique seront comparees aux valeurs
horizontales données par la solution numérique. Les valeurs orthoradiales de la solution analytique
seront quant a elles comparées aux valeurs verticales données par la solution numérique. Cette

superposition des résultats est présentée dans les figures A.15 a A.18.
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Figure A.15: Contraintes horizontales et radiales pour le modéle élastique linéaire

Comparaison des contraintes verticales et
orthoradiales
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Figure A.16: Contraintes verticales et orthoradiales pour le modéle élastique linéaire
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Comparaison des déplacements horizontaux et
radiaux
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Figure A.17: Déplacements horizontaux et radiaux pour le modele élastique linéaire
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Figure A.18: Déeplacements verticaux et orthoradiaux pour le modele élastique linéaire

Ces différentes figures montrent une superposition entre les solutions analytiques et numériques.
Cela confirme I’aptitude de RS2 a étudier des matériaux avec le modéle de comportement élastique

linéaire.
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A.2 Validation du modele élastoplastique du code RS2 V 9.0

Une excavation dans un massif rocheux crée une perturbation de I’équilibre initiale des contraintes
en son sein. 1l se crée alors deux zones distinctes : une zone dite plastique, avec des déformations

et une zone intacte, plus ¢loignée de I’excavation (Figure A.19).

‘_3
<
<+

* + ro : rayon de I’excavation ;
c : cohésion des roches ;
¢ : angle de frottement interne ;

oh= ov : respectivement les contraintes
horizontales et verticales;

¥ : decalage du point étudié par rapport a
I’horizontale ;

or= oy respectivement les contraintes radiales
et orthoradiales;

Po: pression initiale in-situ ;

(o]

¢ = cohésion, ¢ = angle de frottement

R : rayon de la zone plastique

Figure A.19: Modele 2D identifiant les zones d'un comportement élastoplastique
A.2.1 Solutions analytiques de Salencon (1969)

Les solutions analytiques proposées par Salencon (1969) permettent de délimiter la zone de
plasticité et la zone intacte créées apres 1’excavation dans un massif rocheux. Elles permettent

également de calculer les contraintes dans le massif rocheux autour de 1’excavation.

Le rayon de la zone plastique (R) :

_ e optc(tang) ™! (1-sin@)/(2sin@)
R =1o[(1 = sing) x 2 == =] (A.9)

La contrainte radiale a I’interface entre les zones intacte et plastique :
or = (1 — sind) [ah — ctan (45° + %)] (A.10)

Les contraintes dans la zone intacte :

0y = 0, — (04 — 0g) G)Z (A11)



oy = op + (o, — 0r) (§)2

Les contraintes dans la zone de plasticiteé :

c ) (L)Zsinq)/(l—sinq)) c
tan¢ tan¢

O = (pO +

To

Et

_ 1+Sin¢( c )(r)ZSinq)/(l—sinq;) c
0 f—

o -_ J—
¥ 1-sin¢ tand/ \ry tan¢
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(A.12)

(A.13)

(A.14)

A.2.2 Modélisation numérique du comportement élastoplastique

Dans cette section, le domaine et le maillage optimums obtenus pour le modele élastique linéaire

seront reconduits. Le modele élastoplastique est choisi en sélectionnant I’option *’Plastic’” (Figure

A.20). Le critére de rupture est celui de Mohr Coulomb. Les paramétres géomécaniques introduits

sont mentionnés dans le Tableau A.1.

Define Material Properties

Failure Criterion: | Mohr Coulomb

[ Jointed Material | Joint Options. ..

Bl essirocres |

O Material 2

O Material 3 Mame: | Massif rocheux

O Material 4

O Material 5 Initial Element Loading: Field Stress & Body Force ~

Strength  Stiffness  Datum Dependency  Stage Factors

~] @] s

Tensile Strength (peak) (MPa): l:l Tensile Strength (resid) (MPa): m

Fric. Angle {(peak) (deg.): Fric. Angle {resid) (deg):
Cohesion (peak) (MPa): 3.45 Cohesion (resid) (MPa):
Dilation Angle {deg): l:l

? X

Material Color: ~

Unit Weight: (MN/m3): 0.02453

Material Type: | Plastic hd

Cancel

Figure A.20: Choix du modele élastoplastique dans RS2
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A.2.3 Comparaison entre les solutions analytiques de Salencon (1969) et les

solutions numériques de RS2

Tableau A.1 présente les coordonnées des points de référence choisis pour cette comparaison ainsi

que les résultats obtenus des solutions analytiques et numérigues.

Tableau A.1: Résultats des solutions analytiques et numériques pour le modéle élastoplastique

Solution analytique Solution numérique
Rayon de Interface Contraintes Contraintes
plasticité Op . .
L73499814 | 12.012010a | o einie  CONRAINEE | ¢oniginte  Contrainte
radiale orthoradiale
(Mpa) (Mpa) e e
Points X {m) y (m) Distance

| 1.1 ] 1.1 1.255 15.716 1.22848578 15.7653089
J 1.2 0 1.2 2.629 19.839 2.61078303 19.6712539
K 1.3 0 1.3 4,123 24.321 4.10433682  24.269835
L 1.4 0 1.4 5.737 29.161 5.73207134 29.2674836
Zone M 1.5 ] 1.5 7.469 34,360 7.52683025 34.7731016
i 0 1.61 0 1.61 9.514 40.492 9.62041426 40.6707697
plastique P 1.63 0 1.63 9.901 41.654 9.99074494 41.75952014
a 1.65 ] 1.65 10.293 42,830 10.2610756  42.847633
R 1.69 0 1.69 11.091 45,225 11.0459178 45.0244964
5 1.7 0 1.7 11.2594 45.833 11.2016 45.5687122
T 1.73 0 1.73 11.509 A7.677 11.6686465 46.2627991
U 1.76 0 1.76 12.520 47.480 12.1356931 45.9185157
'] 1.8 ] 1.8 13.288 46,712 12.7960865 45.4554711
W 1.9 0 1.9 15.001 44,999 147780288 43.9575595
X 2 0 2 16.463 43.537 16.1596318 42.6105362
¥ 2.3 0 2.3 19.764 40.236 19.7678682 39.5350842
z 2.5 ] 2.5 21.236 38.004 21.1175074 37.93395359
Z1 2.8 0 2.8 23.093 36.907 22.8443637 36.1080211
_Zone Z2 2.9 0 2.9 23.562 36.438 23.2334655  35.699158
intacte Z3 3 ] 3 23.984 36.016 23.0616682 35.2902548
il | 3.5 0 3.5 25.580 34.420 25.2518931  33.643202
Z5 3.7 0 3.7 26.045 33.955 25.6746914 33.2409712
Z6 4.2 0 4.2 26.930 33.070 26.5354953 32.3784692
Z7 3 ] 3 27.834 32.166 27410396 31.5302747
B 6 0 6 28.496 31.504 28.0409646 30.8967266
9 7 0 7 28.895 31.105 28.4142432 30.518962

Les figures A.21 et A.22 présentent les courbes des contraintes et déformations des deux solutions.

On remarque une superposition de ces courbes ; cela traduit la fiabilité du logiciel pour 1’étude

d’un matériau au comportement élastoplastique.
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Figure A.21: Contraintes horizontales et radiales pour le modéle élastoplastique
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Figure A.22: Contraintes verticales et orthoradiales pour le modele élastoplastique

La superposition des courbes dans Figure A.21 et Figure A.22 permet d’affirmer que le logiciel

RS2 est bien fiable pour I’étude d’un matériau au comportement élastoplastique.
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A.3 Discussion et Conclusion

Pour modéliser le comportement des roches et semelles en remblai dans la méthode de minage par
coupe et remblai, la validation des modéles de comportement élastique linéaire et élastoplastique

du logiciel RS2 a été faite en considérant une excavation circulaire de longueur infinie.

L’analyse de sensibilité de domaine et de maillage a montré que des limites situées a 6 fois la taille
de ’ouvrage (excavation) et un maillage de 1’ordre de (6.28/110= 6 cm) donnent des résultats
stables. Néanmoins, avant chaque modélisation numérique, lorsque la géométrie change, il est
recommandé de refaire ces analyses de sensibilité. Pour des ouvrages ayant des cotes a dimensions

inégales, le domaine optimal sera exprimé en fonction de la plus grande dimension.
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ANNEXE B ESSAI DE COMPRESSION UNIAXIAL

La mise en place d’un diagramme de design des semelles nécessite un critere de rupture qui permet
d’identifier 1’état critique des matériaux. Dans les cas des semelles construites dans des chantiers
étroits avec la méthode de minage par coupe et remblai, 1’effet d’arche réduit considérablement la
la charge verticale liée au remblai non cimenté placé au-dessus de la semelle. De 13, principale
contrainte deéstabilisatrice provient de la convergence des épontes. La nature critique des
contraintes de convergence est présentée dans de nombreuses publications dont Hughes (2014),
Page et al. (2019). L’essai de compression uniaxiale proposé dans cette annexe permet d’identifier
numériquement a quel moment, la contrainte horizontale entraine la rupture du matériau. Les

modeles de laboratoire 3D sont convertis en modeles 2D dans le logiciel RS2 (Rocscience 2019).
B.1 Configuration des modéeles numériques

Les modeles étudiés représentent des cylindres de hauteur Hc = 4 m et de diamétre dc =2 m. Avec
le mode axisymétrique, cela correspond a des rectangles de hauteur Hr = 4 m et de largeur Ir =1 m
(Figure B.1). La limite verticale de gauche sera fixée en x et libre en y, la limite inférieure (base)
sera fixée en x et en 'y, la limite verticale de droite sera libre en x et en y. Le déplacement appliqué
sur la limite supérieure est orienté dans la direction (-y). Le maillage optimal de 5 cm a été obtenu.
Les matériaux sont homogeénes, isotropes et élastoplastiques, obéissent au critére de rupture de
Mohr-Coulomb. Les propriétés geomécaniques de ces matériaux (remblai) sont présentées dans le
Tableau B.1.

Tableau B.1 présente les deux séries d’échantillons testés. Les valeurs résiduelles et de pic sont
supposeées identiques compte tenu du critére de rupture utilisé. La résistance en traction est estimée

a 1/10 de la résistance a la compression uniaxiale (e.g., Stone 1993 ; Caceres 2005).
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Tableau B.1 : Propriétés géomecaniques des modeles étudiés

Echantillons

Série A Série B
Parametres Pic Résiduel Pic Résiduel
¢ (MPa) 4 4 1 1
3 0.3 / 0.3 /
o (°) 30 30 30 30
Y (MN/m3) 0.019 / 0.019 /
E (Mpa) 1000 / 1000 /
UCS(Mpa) 13.856 / 3.464 /
ot (Mpa) 1.386 1.386 0.346 0.346

La contrainte de compression lors d’un essai uniaxiale a 3D sera représentée dans RS2 par une
augmentation progressive du déplacement appliquée dans la partie supérieure de 1’échantillon entre

la phase initiale (Stage 1) et la phase finale (Stage 3000).

L’augmentation progressive de la force de compression dans un essai uniaxiale a 3D sera
représentée dans RS2 par une augmentation progressive du déplacement entre la phase initiale
(Stage 1) et la phase finale (Stage 300). Figure B.3 présente la procédure a suivre et les parameétres
requis pour I’application de la contrainte de compression sur les modéles 2D dans RS2 (Rocscience
2019).
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Figure B.1: Vue axisymétrique du cylindre modélisé dans RS2
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Figure B.2: Définition des parameétres du déplacement dans RS2

Figure B.3 représente 1’affectation de la charge initiale dans les échantillons. L’option ‘’Body

Force Only’’ permet d’affecter le poids propre des matériaux comme charge initiale.
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Figure B.3: Choix de la charge initiale des modeles numeériques.

Pour chacune des séries présentées dans le Tableau B.1, 3 simulations numériques ont été realisees.
Tableau B.2 présente le déplacement minimal et maximal pour chacune des simulations. Le stagel

est considéré comme stage initial, correspondant a un déplacement nul.

Tableau B.2: Déplacements induits pour chaque simulation

Déplacement induit (AY) en ""'m"
L. Simulation
Séries N° Stage 2 Stage 300
(AYITIIH) (AYmax)
1 -0.01025 -0.056142
A 2 -0.02361 -0.056032
3 -0.02361 -0.055436
1 -0.0086 -0.02201
B 2 -0.0086 -0.021116
3 -0.0086 -0.02052

B.2 Résultats et discussion

Plusieurs points de références ont été choisis pour suivre 1’évolution des contraintes et des
déformations dans les échantillons : 1 (0.5, 1), J (0.5, 2) et K (0.5, 3.5). L’évolution de 1’état de

plasticité dans les matériaux est également analysée et discutée.
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B.2.1 Série A
B.2.1.1 Simulation N° 1

Figure B.4 et Figure B.5 présentent respectivement 1’évolution des contraintes effectives et
I’évolution des déplacements horizontaux en fonction du stage. On constate une modification de la
trajectoire des courbes autour du Stage 280. La Figure B.6 montre également un brusque saut de
I’état de plasticité dans le matériau a ce stage. Le suivi de 1’évolution du cisaillement dans le
matériau, résumé pour quelques stages a la Figure B.7 montre que le stage 280 correspond au
moment ou le cisaillement provenant de deux c6tés opposés de 1’échantillon se rejoignent. Pour

cette simulation, le Stage 280 peut étre considéré comme phase de rupture du matériau.
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Figure B.4: Contraintes verticales en fonction du stage pour la simulation N°1 de la série A
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Figure B.5: Déplacement horizontal en fonction des stages pour la simulation N°1 de la série A
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Figure B.6: Etatstat de plasticité en fonction des stages pour simulation N°1 de la série A
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Figure B.7: Etatst de plasticité aux stages 272, 279, 280, et 300 de la simulation N°1 de la série A
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Figure B. 8 : Diagramme des contraintes verticales effectives en fonction de la déformation dans
le matériau (Simulation N°1 de la Série A dans Tableau B.2)

B.2.1.2 Simulation N°2

Figure B.9, Figure B.10 et Figure B.11 montrent respectivement les variations des contraintes
verticales, des déplacements totaux et de 1’état de plasticité dans 1’échantillon en fonction du Stage.
Figure B.12 montre 1’état de plasticité a plusieurs stages. Figure B.13 présente 1’évolution des
contraintes verticales en fonction de la déformation. On constate que la rencontre des zones de
cisaillement provenant de part et d’autre du centre de 1’échantillon entraine un grand changement
au sein du matériau. Le matériau passe de sa phase élastique a la phase plastique ; ce qui représente

la rupture de 1’échantillon. Pour cette simulation, la rupture est observée au Stage 272.
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Figure B.9: Contraintes verticales en fonction des stages pour la simulation N°2 de la série A
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Figure B.10: Déplacement horizontal en fonction des stages pour la simulation N°1 de la série A
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Figure B.11: Etat de plasticité en fonction des stages pour la simulation N°2 de la série A
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Figure B. 12: Etats de plasticité aux stages 261, 271, 272 et 300 de la simulation 2 de la série A
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Figure B.13: Diagramme des contraintes verticales effectives en fonction de la déformation dans
le matériau (Simulation N°2 de la Série A dans Tableau B.2)

B.2.1.3 Simulation N°3

Figure B.17, Figure B.15 et Figure B.16 montrent un changement de direction des courbesen I, J
et K entre le stage 276 et 282. La superposition des zones de plasticité au stage 277 (Figure B.17)
permet de considérer ce stage comme phase critique entre le comportement élastique et plastique
du matériau. Une rupture peut étre obtenue au a ce stage. La Figure B.18 présente montre un saut

de la déformation lorsque la contrainte verticale atteint I"UCS de 1’échantillon.
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Figure B.14: Contraintes verticales en fonction des stages pour la simulation 3 de la série A
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Figure B.15: Déplacements horizontaux en fonction des stages pour la simulation 3 de la série A
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Figure B.16: Etat de plasticité en fonction des stages pour la simulation 3 de la série A
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Figure B.17: Etat de plasticité aux stages 266, 276, 277 et 300 de la simulation 3 de la série A



15 +
| Sigma YY vs. Strain YY
13 —m—K (0.5, 3.5)
12 —%—](0.5, 2)
1(0.5, 1)
11

A

S
6 -4 I I I I I I I I
f T T T T T T T T

0.006 0.007 0.008 0.009 0.01 0.011 0.012 0.013 0.014
Strain

0.015

185

Figure B. 18: Diagramme des contraintes verticales effectives en fonction de la déformation dans

le matériau (Simulation N°3 de la Série A dans Tableau B.2)

B.2.2 Série B

B.2.2.1 Simulation N°1

Figure B.19, Figure B.20 et Figure B.21 permettent d’observer le passage du comportement

purement élastique a celui parfaitement plastique entre les stages 100 et 110. Le croisement des

zones de plasticités au stage 106 (Figure B.22) permet de maintenir cette étape comme stage de

rupture des matériaux sous 1’effet de la compression axiale exercee. Figue B.23 montre un saut de

la déformation du matériau lorsque la contrainte verticale exercée atteint ’UCS du matériau défini.
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Figure B.19: Contraintes verticales en fonction des stages pour la simulation N°1 de la série B
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Figure B.22: Etat de plasticité aux stages 100, 105, 106 et 300 de la simulation N°1 de la série B
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Figure B. 23: Diagramme des contraintes verticales effectives en fonction de la déformation dans

le matériau (Simulation N°1 de la Série B dans Tableau B.2)

B.2.2.2 Simulation N°2

Figure B.24, Figure B.25 et Figure B.26 montrent un changement de comportement dans les
matériaux entre le stage 110 et 116. La superposition des deux zones de plasticité en propagation
permet au stage 113 (Figure B.27) permet de considérer ce dernier comme stage ultime de
déformation au-dela duquel les matériaux adoptent un comportement parfaitement plastique. Ce
stage désigne également la rupture du matériau. Figure B.28 présente la variation de la déformation
en fonction de la contrainte verticale appliquée. On constate un saut de la déformation lorsque la

contrainte verticale atteint I’UCS de I’échantillon. L’échantillon devient instable, il y a rupture.
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Figure B.24: Contraintes verticales en fonction des stages pour la simulation N°2 de la série B
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Figure B.27: Etat de plasticité aux stages 107, 112, 113 et 300 de la simulation N°2 de la série B
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Figure B.28: Diagramme des contraintes verticales effectives en fonction de la déformation dans
le matériau (Simulation N°2 de la Série B dans Tableau B.2)

B.2.2.3 Simulation N°3

Les courbes des contraintes, de plasticité et des déplacements horizontaux présentées
respectivement dans Figure B.29, Figure B.30 et Figure B.31 changent de direction entre les stages
106 et 124. Ce changement traduit le passage des matériaux du comportement élastique linéaire a
un comportement parfaitement plastique. A partir de la Figure B.32, la rencontre des zones de
plasticité en propagation provenant de part et d’autre du milieu de la semelle au stage 119 permet
d’attribuer a ce stage comme state ultime de changement de comportement des matériaux. Figure

B.33 montre la rupture du matériau lorsque la contrainte verticale appliquée atteint I’'UCS.
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Figure B.29: Contraintes verticales en fonction des stages pour la simulation N°3 de la série B
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Figure B.30: Etat de plasticité en fonction des stages pour la simulation N°3 de la série B



193

]

0.0016 . o
Horizontal Displacement

0.00059 e

]

0.0014 —=—K (0.5, 3.5)

"'E  0.00054 ——1(0.5,2)
T 00012 || & 1(0.5,1)
= | £ 0.00049
c ]
@ H 8
& 2 0.00044
g 0001 /& O
2 [ E
2 s 000039 -
— 0.0008 | £
L] O
“E | T
o L
N i
S 0.0006
0.0004 -+
I
0.0002 i

0 20 40 60 80 100 120 140 160 180 200 220 240 260 280 300
Stage Number

Figure B.31: Déplacements totaux en fonction des stages pour la simulation N°3 de la série B
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Figure B.32: Etat de plasticité aux stades 112, 118, 119 et 300 de la simulation N°3 de la série B
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Figure B.33: Diagramme des contraintes verticales effectives en fonction de la déformation dans

le matériau (Simulation N°3 de la Série B dans Tableau B.2)
B.3 Conclusion

L’essai de compression uniaxiale reproduit sur RS2 permet d’observer la variation des contraintes
et des déplacements dans le matériau. Dans la phase élastique, les contraintes augmentent jusqu’a
atteindre approximativement I’UCS estimé dans le Tableau B.1. Par la suite, les courbes des
contraintes restent stationnaires, traduisant ainsi un comportement parfaitement plastique des
matériaux. La rencontre des zones de plasticité initiées de part et d’autre du centre de 1’éprouvette
au stage de changement de comportement des matériaux permet de considérer ce phénomeéne

comme indicateur de la rupture sous 1’effet de la compression uniaxiale.



196

ANNEXE C RESULTATS COMPLEMENTAIRES A L’ARTICLE 1

Dans le chapitre 3, une analyse de stabilité est réalisée afin de donner une meilleure compréhension
des mécanismes de rupture critique des semelles ainsi que des résistances minimales nécessaire
pour une construction sécuritaire. Les mécanismes de rupture critiques sont identifiés a partir de
plusieurs indicateurs de déformation ou de fragilisation des semelles pour des cohésions trés
faibles, en dessous desquelles on atteint la non-convergence numérique des modeles. A ce stade,
les semelles sont non sécuritaires et présentent de risques élevés de rupture en tout temps. Pour une
conception sécuritaire, un second concept est abordé : 1’état de stabilité critique permettant

d’obtenir la résistance minimale de design.

En effet, une résistance trop élevée n’est pas idéale compte tenu des dépenses excédentaires inutiles
en liant ou en matériels de renforcement. Cependant, il est non admissible de sous-estimer la
résistance des structures (ou la quantité de liant) au risque d’avoir des instabilités pouvant

engendrer des dégats importants tant humains que matériels.

La réduction progressive de la cohésion a partir de valeurs tres élevées, pour lesquelles les semelles
sont trés compétentes et sécuritaires permet a partir de certaines valeurs de cohésion plus faibles,
d’observer une fragilisation de la structure. Cette fragilisation se traduit par 1’augmentation de la

déformation (déplacements) mais aussi par 1’accroissement de la plasticité dans la structure.

Contrairement au domaine du génie civil, disposant de plusieurs normes sur des parametres tels
que les deformations admissibles, le domaine minier ne dispose pas de norme permettant
d’identifier une valeur particuliére de déformation admissible pour les semelles. Cela peut
s’expliquer par la complexité des structures construites et de I’environnement de travail, la
variabilité tres élevée des caractéristiques des matériaux. Par exemple, les remblais utilisés pour la
conception des semelles dans deux mines différentes peuvent avoir de nombreuses différences du
point de vue de la composition (pourcentage de liant, de solide ou d’eau, granulométrie) mais aussi
des différences importantes du point de vue géochimique et de la minéralogique. Il est difficile
dans ces conditions de fixer une norme générale pour toutes les structures a base de remblai.
Cependant, il est possible d’anticiper I’instabilité des structures lorsque les déformations

commencent a étre trés élevées pour de faibles réductions de la cohésion. L’intervalle dans lequel
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la déformation (déplacement) dans la structure commence & devenir trés importante est désigne par

I’expression ‘‘ zone critique’’.

D’un autre coté, il est clair qu’une structure souterraine peut présenter des signes de fragilisation
mineurs sans que cela soit absolument destructeur (déstabilisateur) pour 1I’ensemble de la structure.
Toutefois, certaines fragilisations a des endroits critiques (exemple : traction au centre de la base
des semelles de grandes portées) ou en des ampleurs critiques peuvent conduire a une instabilité

générale de toute la structure.

Les indicateurs de plasticité (cisaillement et traction) se propagent differemment dans les
structures, selon le mode de rupture critique. La figure C.1 présente les caractéristiques typiques
de quelques principaux modes de rupture des semelles en remblai cimenté. Sur cette figure, L (m)
et d (m) représentent respectivement la portée et 1’épaisseur des semelles, W (kPa) représente la
charge verticale due au poids propre de la semelle, ov et o¢ représentent respectivement la contrainte
verticale (surcharge) au-dessus de la semelle et la contrainte de confinement latérale liée a la

convergence des parois rocheuses.
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Figure C.1: Modes de rupture critiques des semelles en remblai cimenté
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Dans le cas particulier de la rupture critique par écrasement, le cisaillement se propage
progressivement depuis les coins inférieurs aux extrémités de la semelle vers le centre. Pour de
faibles écrasements aux coins inférieurs, la structure peut étre considérée stable et toujours
sécuritaire. Cependant, lorsque le cisaillement est présent dans toute la structure, cette derniére peut
étre considérée non sécuritaire voir instable. L état de plasticité critique doit étre identifié entre ces
deux phases. Pour ce faire, ’annexe B indique que la rupture par écrasement devient critique
lorsque les zones de cisaillement se joignent au centre de la structure (semelle). Une présentation

plus détaillée de ce mode de rupture est présentée plus bas.

Pour réduire la subjectivité dans I’identification de la résistance minimale de design, les deux

critéres (déplacement et état de plasticité) seront combinés.

C.1 Identification des différents mécanismes de rupture dans RS2

L’identification des mécanismes de rupture critiques se fait par combinaison et analyse de plusieurs
parameétres disponibles dans RS2 lorsque la cohésion des structures (semelles) est trés faible. Ces

parametres sont :

- I’état de plasticité (« yield state » en anglais) et la distribution des éléments de plasticité

PR
Oy | =
dans la semelle -2 ;
- les valeurs des déplacements totaux, horizontaux et verticaux;
- les vecteurs de déformation dans la semelle '35 ;

- les isocontours des déplacements;

M
- latrajectoire des contraintes principales dans la semelle ' #= ;

- la déformation du maillage dans les matériaux o
- la distribution des déformations plastiques dans la semelle;

- le facteur de sécurité dans la semelle (Strength Factor).
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Un modele spécifique de semelle sera considéré pour chacun des mécanismes de rupture critiques
identifié dans le chapitre 3. Les parametres géomécaniques utilisés sont des valeurs typiques des
géomatériaux tirées de la littérature (p. ex., Sobhi et Li 2017; Pagé et al. 2019)

C.1.1 Rupture par écrasement

La rupture par écrasement est due aux contraintes de confinement (horizontales) trés élevées
exercees sur la semelle a la suite de la convergence des épontes rocheuses. Cette convergence
dépend de plusieurs parameétres tels que la rigidité des roches, la hauteur de 1’excavation ou la
profondeur du chantier. Le cisaillement apparait ainsi lorsque la résistance en compression de la

semelle est inférieure a la contrainte de convergence exercée par la roche.

La figure C.1 présente le modéle 1 de semelle utilisé comme exemple pour présenter la rupture
critique par écrasement. La semelle est située a une profondeur de z = 300 m avec une portée W =
6 m, une épaisseur es = 3 m, une cohésion c¢s = 0.1 MPa, une résistance en traction ot = 0.0346 MPa,
un module de Young Es = 1 GPa. L’excavation du chantier sous-jacent est réalisée en 6 couches
d’environ 1.7 m d’épaisseur. Les remblais sont homogeénes, isotropes, élastoplastiques et obéissent
au critere de Mohr-Coulomb tandis que la roche est considérée homogene, isotrope et
élastoplastique obéissant au critere de Hoek-Brown. Les parametres géomécaniques du remblai

non cimenté et des roches sont présentées a la section 3.2.1 (Chapitre 3- Article 1).

L’¢état de plasticité dans figure C.2a & C.2c indique une prédominance de 1’écrasement dans la
semelle. De plus, les déplacements horizontaux sont plus importants que les déplacements

verticaux.
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Figure C.2 : Etats de plasticité et déplacements (a) horizontal, (b) vertical et (c) total dans une
semelle en remblai cimenté excavee a la base en 6 couches d’épaisseur H#’ = 1.7 m avec z = 300
m,W=6m, es=3m, Hi =23 m (Cas 5, Tableau 3.1)

La figure C.3 montre la trajectoire des contraintes principales dans la semelle aprés la premiére
excavation d’environ 1.7 m d’épaisseur dans le chantier sous-jacent. On constate une distribution
quasi horizontale des contraintes principales dans la semelle, cela traduit la prédominance des
contraintes horizontales liées a la convergence par rapport aux contraintes verticales liées a la
charge verticale (poids propre de la semelle + poids du remblai non cimenté). Le mode de rupture

critique dans ces conditions est 1’écrasement par la convergence des épontes rocheuses.
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Figure C.3: Trajectoire des contraintes principales dans une semelle en remblai cimenté excavee
a la base en 6 couches d’épaisseur H’=1.7 mavecz=300m, W=6m, es=3 m, H =23 m (Cas
5, Tableau 3.1)

Les vecteurs de déformation présentés a la figure C.4 montrent une convergence des parois dans la
direction de la semelle. Cela explique également 1’écrasement d a la contrainte de compression

entrainée par la convergence des épontes.
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Figure C.4: Vecteurs de déformation dans la semelle en remblai cimenté du Modeéle 1 (Cas 5,
Tableau 3.1)

La combinaison des résultats obtenus dans les figures C.2 a C.4 montre que 1’écrasement est un

mode de rupture critique identifiable a partir de plusieurs parametres disponibles dans RS2.

C.1.2 Rupture par effondrement

L’effondrement est un mode de rupture critique des semelles obtenu lorsque 1’épaisseur des
semelles est trés élevée, ou lorsque la résistance en traction est faible pour une résistance élevée a
I’interface semelle-roche. Elle est simultanément due a 1’effet de la convergence et de la charge
verticale. La surface de rupture peut étre circulaire (Mitchell 1991) ou sous forme d’un bloc
trapézoidal (Oulbacha 2014).

Le modeéle 2 utilisé pour montrer les différentes caractéristiques d une rupture par traction est situé

aune profondeur z=300 mavec W=8m, es=3m, H’ =2 m et ¢cs = 0.14 MPa. Les caractéristiques
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géomécaniques supplémentaires des matériaux (remblais, roches) sont présentées dans le Tableau
3.1 (Cas 2 et5, Tableau 3.1).

La figure C.5 montre un écrasement suivi d’une traction le long de deux lignes inclinées joignant
le centre supérieur de la semelle aux deux coins inférieurs au niveau des interfaces semelle-roches.
L’écrasement est dd aux contraintes de compression latérales tandis que la traction qui indique un
détachement du bloc d0 a la charge verticale (incluant le poids propre de la semelle et le poids du
remblai non cimenté). Au centre de la semelle, on observe un bloc intact et instable caractérisant

la rupture par effondrement. A noter que ce logiciel ne permet pas d’observer le détachement ou

I’étirement du matériau sous traction.
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Figure C.5: Etats des déformations et de la plasticité dans le modéle 2 pour une rupture critique
par effondrement avec ¢s =0.14 MPa, z=300m,W=8m,es=3m, H' =2 m (Cas 2 et 5,
Tableau 3.1)

La figure C.6 montre la trajectoire des contraintes principales. On observe une distribution
horizontale dans la zone des grands déplacements ‘zone en bleue’ tandis que dans la zone ou les
déplacements sont moins importants, la trajectoire des contraintes principales est inclinée. Cela

explique I’effet de la convergence sur I’écrasement observé le long de la ligne de rupture.
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Figure C.6: Trajectoire des contraintes principales dans le modele 2 pour une rupture critique par
effondrement avec ¢s = 0.14 MPa, z=300m, W=8m, es=3m, H’=2m (Cas 2 et 5, Tableau
3.1)

La figure C.7 montre les zones de faiblesse dans la structure ayant le plus faible facteur de sécuriteé.
On remarque que ces zones (potentiellement instables) se trouvent le long des axes de traction et
de cisaillement présentés dans la figure C.4. Ceci confirme de plus que la rupture obtenue est

I’effondrement caractérisée par le détachement d’un bloc trapézoidal.
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Figure C.7. Facteur de sécurité dans le modéle 2 pour une rupture critique par effondrement avec
Cs=0.14 MPa,z=300m,W=8m,es=3m, H' =2m (Cas 2 et 5, Tableau 3.1)
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La figure C.8 montre la distribution des déformations principales majeures dans la semelle. Cette

distribution suit les lignes d’écrasement et de traction présentées dans la figure C.5. Cela soutient

de plus la rupture critique par effondrement obtenue dans ce modele de semelle en remblai cimenté.
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Figure C.8: Distribution de la déformation plastique majeure dans le modéle 2 pour une rupture

critique par effondrement avec ¢s = 0.14 MPa,z=300m,W=8m,es=3m, H’ =2 m (Cas 2 5,

Tableau 3.1)

A partir des figures C.5 & C.8, on identifie 1’effondrement comme mode de rupture critique du

modéle 2.

C.1.3 Rupture par flexion

La flexion est un mode de rupture di a la charge verticale agissant sur semelle de faible épaisseur

par rapport a sa portée. Cette charge verticale inclut le poids propre de la semelle et le poids du

remblai non cimenté. Une charge verticale trop élevée provoque une importante traction au centre

de la base de la semelle, ce qui méne par la suite a I’instabilité de la structure.

Pour illustrer ce mode de rupture, le modele 3 a été choisi. Ce modeéle est situé a une profondeur z

=300 mavecW=12m, H =25m, es =3 m, ¢s = 0.27 MPa. Les informations supplémentaires

sur les propriétés géomécaniques des matériaux (remblais, roches) sont présentées dans le Tableau

3.1.
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La figure C.9 montre I’apparition de la traction a la base du mode¢le 3 des apres 1’excavation de la
premicre couche de 2.5 m d’épaisseur a la base de la semelle. L’intensité de la traction devient plus
importante aprés I’excavation des autres couches a la base. La traction a la base et le long des cotés
latéraux de la semelle combinée a 1’écrasement au centre de la partie supérieure de la semelle
indique clairement une rupture critique par flexion. A cela s’ajoute 1’apparition de la plus
importante déformation au centre de la semelle. Contrairement au cas du modele 2 ou la distribution
des déplacements avait I’allure d’un triangle, cette figure-ci montre une distribution presque
rectangulaire, dénotant cette déflexion ciblée et importante au centre de la semelle. De plus, on

observe une déformation plus importante du maillage au centre de la base de la semelle.

Total
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Figure C.9: Répartition des éléments de plasticité et déformation du maillage dans le modéle 3
pour une rupture critique par flexion avec ¢s =0.27 MPa, z=300m,W=12m,es=3m, H' =25
m (Cas 2 5, Tableau 3.1)

La figure C.10 illustre explicitement le sens des déformations horizontales dans la semelle. On
observe une convergence dans la partie supérieure tandis que la base est soumise a une déformation
par traction. Cela indique une rupture critique de la semelle par flexion.
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Figure C.10: Orientation des déformations horizontales dans le modéle 3 pour une rupture
critique par flexion avec ¢s = 0.27 MPa, z=300m,W=12m,es=3m, H' =25m (Cas 2 et 5,
Tableau 3.1)

L’état de plasticité importante développé a la base de la semelle et sur les cOtés latéraux de la
semelle est présenté a la figure C.11. Cela montre le potentiel de rupture critique par traction élevé

dans les semelles de grandes portées exposées a la base.
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Figure C.11: Etat de plasticité dans le modéle 3 pour une rupture critique par flexion avec cs =
0.27 MPa,z=300m,W=12m,es=3m, H =2.5m (Cas 2 et 5, Tableau 3.1)
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La combinaison des differents éléments présentés dans les figures C.9 & C.11 permet d’identifier
une rupture critique par flexion des semelles en remblai cimenté de grandes portées exposees a la

base apres I’excavation du chantier sous-jacent.
C.1.4 Rupture par rotation

La rupture par rotation des semelles exposées a la base se développe dans les chantiers inclinés
lorsque les propriétés de résistance a I’interface supérieure entre la semelle et la roche sont
mauvaises. L’inclinaison élevée des parois conduit donc a un déplacement plus élevé du c6té de

I’éponte supérieure.

Pour illustrer ce mode de rupture critique, le modele 4 a été choisi. Ce modeéle est défini par les
parametres suivants: z=300m, W=10m, f=60°, H' =25m, es=3m, ¢s = 0.12 MPa. Les
caractéristiques supplémentaires des remblais et des roches sont présentées dans le tableau 3.1
(Chapitre 3).

La figure C.12 illustre la déformation du maillage et la répartition des éléments de plasticité dans
la semelle en remblai cimenté. On observe une traction et une déformation du maillage plus
importants du coté de 1’éponte supérieure. De plus, les isocontours des déplacements indiquent une
amplitude des déplacements plus importante du c6té de 1’éponte supérieure. Cela traduit le risque
plus elevé de détachement au niveau de cette interface. Cela correspond également aux
caractéristiques d’une rupture par rotation. La ligne de traction partant de la base de la semelle du
coté de 1’éponte inférieure correspond aux indications présentées dans Mitchell (1991) et Caceres
(2005).

La figure C.13 montre des déformations verticales de sens opposées entre la partie droite de la
semelle et la partie gauche. Cela explique la rotation de la semelle autour de 1’axe de cisaillement

et de traction passant par le coin inférieur droit de la semelle.

La figure C.14 présente les isocontours des facteurs de sécurité dans la semelle. On remarque que
les zones les plus a risques d’étre instables sont reparties le long de 1’éponte supérieure et le long
de la ligne en cisaillement et en traction partant de la pointe inférieure droite vers le centre de la

partie supérieure de la semelle.

La combinaison de tous ces indicateurs présentés dans les figures C.12 a C.14 permet d’identifier

une rupture critique par rotation d’un modele numérique de semelle en remblai cimenté dans RS2.
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Figure C.12: Déplacements et distribution des eléments de plasticité dans le modele 4 pour une
rupture critique par rotation avec ¢s = 0.12 MPa, z=300m,W'=8m, f=60°e=3m, H =25
m (Cas 1, 2 et 5, Tableau 3.1)
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Figure C. 13: Vecteurs des déformations verticales dans le modele 4 pour une rupture critique par
rotation avec ¢s =0.12 MPa, z=300m,W=8m, f=60°e=3m, H =25m (Cas 1, 2 et 5,
Tableau 3.1)
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Figure C.14: Facteur de sécurité dans le modéle 4 pour une rupture critique par rotation avec ¢s =
0.12MPa,z=300m,W=8m,=60°e=3m,H =25m(Cas 1, 2et5, Tableau 3.1)

C.2 Identification de I’état critique des semelles dans les chantiers
étroits

Dans cette étude, le critere d’instabilité a été identifi¢ a partir des résultats des essais de
compression uniaxiale présentés dans 1’annexe B. Dans cette section, un exemple concret de
modéle de semelle permet de suivre 1’évolution des déplacements a la base et I’évolution de 1’état

de plasticité en fonction de la réduction de la cohésion.

L’exemple choisi pour cette démonstration est le modéle de référence (cas 0) présenté dans le
tableau 3.1 (Chapitre 3). L’excavation du chantier sous-jacent est réalisée en trois étapes avec des

couches dont I’épaisseur avoisine 3.3 m.
C.2.1 Effet des séquences d’excavation a la base

Selon les 7 phases d’excavation de ce modéle présentées a la figure 3.3 (chapitre 3), la figure C.15
(ci-dessous) montre la distribution des contraintes principales dans les matériaux et 1’évolution des
déplacements totaux a la base de la semelle. On remarque une augmentation des déplacements
totaux Uxy mesurés a la base de la semelle en fonction de la progression de I’excavation a la base.
Les déplacements totaux sont nuls dans la phase initiale tandis qu’ils ont été réinitialisés a la phase

2. De plus, on remarque que les contraintes principales dans la semelle sont largement inférieures
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a celles initialement mesurées au méme endroit avant 1’excavation. A la fin de I’excavation du
chantier sous-jacent (Phase 7), les contraintes principales sont horizontales, traduisant une

prédominance des contraintes de compressions latérales dans la structure (semelle).

Phase 2

Uxy = 3.5e-0.5m
Phase 3 : g Phase 4

Phase 6

Phase 7

Figure C.15: Evolution des contraintes principales et des déplacements totaux a la base de la

semelle en fonction des séquences d'excavation et de remblayage (Cas 0, Tableau 3.1)
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La figure C.16 présente I’évolution des contraintes verticales et horizontales en trois points : A (-
3.2,0),B(0,-1.45) et C (2.8, 0). Le point A est situé dans la roche, du c6té de gauche de la semelle;
les points B et C sont situés respectivement dans la partie supérieure et a la base de la semelle. Les
figures C.5a et C.5b montrent une grande chute de résistance dans a roche aprés I’excavation du
premier chantier (phase 2). Les interactions entre la semelle et la roche expliquent I’augmentation
des contraintes horizontales a partir de la phase 4 (avant I’excavation du chantier sous-jacent). Cela

est di a la résistance opposée par la semelle a la convergence des parois rocheuses.

N
o

A(-3.2, 0) "roche" 9 U

A (-3.2,0) "roche"
7 B (0, -1.45) "base de la semelle"
—0—C (2.8, 0) "droite de la semelle"

B (0, -1.45) "base de la semelle"

[y
[€,]

Contraintes o,, (MPa)
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Contraintes o,, (MPa)
(2]

C (2.8, 0) "droite de la semelle"

(2]

1 2 3 4 5 6 7 1 2 3 4 5 6 7
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Figure C.16: Variation des contraintes (a) horizontales oxx et (b) verticales oyy dans le remblai et

la roche en fonction des phases d'excavation et de remblayage (Cas 0, Tableau 3.1)

La phase 4 constitue référence pour les contraintes et déformations a la suite de I’exposition de la
semelle a la base. La figures C.17 présente 1’évolution des contraintes verticales (Figure C.17a) et
horizontales (Figure C.17b) le long de I’axe central (vertical) traversant la semelle et le remblai
non cimenté en fonction des étapes d’excavation du chantier sous-jacent. Les caractéristiques
géométriques et géomécaniques de la structure et des géomatériaux sont identiques a celles du Cas
0 présenté dans le tableau 3.1, a I’exception de la cohésion de la semelle qui est maintenue a 0.4
MPa. On constate a la phase 4 une augmentation presque linéaire des contraintes verticales et
horizontales dans la semelle. Ces contraintes sont dues au poids propre du remblai et a une partie
de la convergence dans le chantier supérieur. Aprés 1’excavation du chantier sous-jacent, on
observe un saut des contraintes horizontales et verticales dans le remblai non cimenté. Ces
contraintes augmentent au fur et a mesure de I’excavation du chantier sous-jacent. Dans la semelle,

on observe une reduction progressive des contraintes verticales de la partie supérieure vers la base.
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Ces contraintes verticales sont plus faibles que celles observées dans le remblai non cimenté.
Toutefois, on observe une augmentation importante des contraintes horizontales dans la semelle
avec 1’évolution de 1’excavation du chantier sous-jacent (phases). Cela est d0 a la résistance plus
¢levée dans la semelle, qui contribue a réduire I’effet de la convergence. Il se développe alors a
I’intérieur de la semelle une contrainte de confinement proportionnelle a la convergence des

épontes et a la dimension du vide crée a la base.

12 12
I stage 4 f Stage 4
10 stage 5 10 < stage 5
stage 6 stage 6
8 8
. Stage 7 = Stage 7
E E
< 6 < 6
5 5
© (5]
{= =
2 2
0 o S P —— 0_5....:......:
0.00 0.05 0.10 0.15 0.20 0.p0 0.50 100 1.50
2 * 2 L
contrainte o, (MPa) contrainte o,, (MPa)

Figure C.17: Variation des contraintes horizontales et verticale le long de I'axe vertical centrale
dans le remblai non cimenté et dans la semelle (es = 0.4 MPa) en fonction des phases

d'excavation du chantier sous-jacent (Cas 0, Tableau 3.1)

La figure C.18 montre la variation des contraintes horizontaux et verticaux le long de I’axe de
symétrie central dans le remblai non cimenté et dans la semelle. On remarque a la phase 4 (avant
excavation du chantier sous-jacent) une augmentation des déformations verticales en fonction de
la profondeur du remblai (voir figure C.18a). Ces déformations sont moins importantes dans la
semelle compte tenu de sa cohésion plus élevée. Aprés I’excavation progressive du chantier sous-
jacent, on remarque une augmentation des déformations verticales dans le remblai non cimenté.
Cela s’explique par 1’exposition de la semelle a la base. Cependant, les déformations verticales
dans la semelle diminuent du haut vers la base. Cette réduction est due a I’augmentation de la

contrainte de confinement liée a la convergence des parois (augmentation de la contrainte
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horizontale, voir figure C.17b). La figure C.18b montre un profil irrégulier pour les déformations

horizontales. Les valeurs trés faibles de ces déformations permettent de les considérer comme

nulles. Ces faibles valeurs sont dues a la position de 1’axe dans le chantier.
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Figure C.18: Variation des déplacements verticaux (a) et horizontaux (b) le long de I'axe centrale

dans le remblai non cimenté et dans la semelle (es = 0.4 MPa) en fonction des phases

d'excavation du chantier sous-jacent (Cas 0, Tableau 3.1)

C.2.2 Etat critique de la semelle (résistance minimale)

La figure C.19 montre I’effet de la réduction de la cohésion sur le déplacement dans le modéle de

référence du chapitre 3 (Cas 0, Tableau 3.1). Lorsque la cohésion varie entre 2 MPa et 0.6 MPa, la

variation des déplacements montre une allure stable. Entre 0.4 MPa et 0.06 MPa (Point S), le

déplacement dans la semelle varie considérablement. Cela traduit une perte de résistance

importante dans le remblai. En dessous de la cohésion du point S (cs = 0.06), le modéle numérique

indique une instabilité. Toutefois, pour un design sécuritaire, la cohésion au point S ne peut étre

considérée comme valeur minimale de résistance car il y a un cisaillement tres important dans la

semelle et le facteur de sécurité est inférieur a 1 en certains endroits (C.120 et figure C.21,

respectivement). Cette courbe permet donc d’estimer la résistance minimale (cohésion) entre 0.6

MPa et 0.3 MPa.
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En se référant au critére de rupture identifi¢ a partir de 1’essais de compression uniaxiale, la
résistance minimale sera la valeur de c¢s en dessous de laquelle, les zones de cisaillement se
propageant dans la semelle se croisent au centre. La figure C.22 illustre la propagation des éléments

de cisaillement dans la semelle pour différentes valeurs de cohésions.

0.008
£
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g 0.004
() ay e
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0.002
[ L 4 L 4 4 @
0
2 1.8 1.6 1.4 1.2 1 0.8 0.6 0.4 0.2 0
Cohésion ¢, (MPa)

Figure C. 19: Variation des déplacements (totaux) a la base de la semelle en fonction de la
cohésion cs (Cas 0, Tableau 3.1)
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Figure C.20: Eléments de plasticité dans la semelle pour ¢s = 0.06 MPa (Cas 0, Tableau 3.1)
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Figure C.21: Facteur de sécurité dans la semelle pour ¢s = 0.06 MPa (Cas 0, Tableau 3.1)

On remarque sur la figure C.20 que la propagation du cisaillement dans la semelle est trés faible
entre 2 MPa et 0.5 MPa est faible, vue la différence importante entre ces deux valeurs. Entre 0.5

MPa et 0.4 MPa, la propagation prend une allure nettement plus importante que la précédente. Ce
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qui annonce I’approche de la zone critique. Entre 0.4 MPa et 0.36 MPa, les deux zones de cisaillent
se croisent au milieu, constituant ainsi un stade critique pouvant entrainer 1’instabilité générale de
la structure. L’analyse de la propagation du cisaillement dans ce dernier intervalle a permis
d’identifier cs = 0.38 MPa comme la cohésion minimale en dessous de laquelle la semelle devient
instable. Cette valeur appartient a la zone ou les déplacements a la base de la semelle deviennent

tres importants. La perte de résistance est trés élevée.

cs = 0.5 MPa
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Figure C. 22: Distribution des éléments de cisaillement (plasticité) dans la semelle en fonction de
la cohésion (Cas 0, Tableau 3.1)
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Cet exemple présenté dans cette section démontre 1’efficacité de ce critere de rupture pour la
prédiction de I’instabilité de la semelle en remblai cimenté soumises a d’importantes contraintes

de compression pouvant entrainer une rupture critique par écrasement.

C.3 Resistances minimales requises en fonction de la profondeur

Les figures C.23, C.24 et C.25 montrent les résistances minimales requises des semelles en remblai
cimenté selon la variation de la profondeur pour trois valeurs de modules d’élasticité des semelles :

s = 600 MPa (figure C.23), Es = 1000 MPa (figure C.24), Es = 1800 MPa (figure C.25).
L’intersection entre les courbes et la fléche noire représente les valeurs de cohésion minimales en
dessous desquelles la semelle devient instable. On constate que ces résistances minimales obtenues
avec ce critére de rupture correspondent bien au moment ou les déplacements dans les semelles
commencent a devenir tres importants. Cela montre que ce critere de rupture établi a I’annexe A
est bien efficace pour identifier I’instabilité des semelles dans les chantiers étroits dont le mode de

rupture critique est I’écrasement.
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Figure C.23 : Résistances minimales requises des semelles en remblai cimenté en fonction des
déplacements mesurés a la base pour différentes profondeurs avec Es = 600 MPa, W=6m, H’ =
33m,es=3m,£=90°
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Figure C.24: Résistances minimales requises des semelles en remblai cimenté en fonction des
déplacements mesureés a la base pour différentes profondeurs (z) avec Es = 1000 MPa, W = 6 m,
H =33m,es=3m,=90°
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Figure C.25: Résistances minimales requises des semelles en remblai cimenté en fonction des
déplacements mesurés a la base pour différentes profondeurs (z) avec Es = 1800 MPa, W = 6 m,
H =33m,es=3m,£=90°

La figure C.26 présente 1’état de plasticité dans les semelles pour les différentes cohésions

minimales en dessous desquelles la semelle est jugée instable (critére de rupture selon I’ Annexe
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A). On observe une augmentation de la résistance minimale nécessaire pour éviter la rencontre des

zones de cisaillement. Cela traduit une augmentation de la résistance nécessaire des semelles selon
la profondeur des chantiers.

Figure C.26: Etat de plasticité dans les semelles en remblai cimenté pour différentes profondeurs
(z) avec Es = 1000 MPa, W=6m,es=3m,H" =3.3m, (a) z=300 met ¢s = 0.38 MPa, (b) z =
400 m et cs = 0.53 MPa, (c) z=500 m et ¢cs=0.68 MPa, (d) z=650 metcs=0.9 MPa, (e) z =

800 met cs =1.13 MPa
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ANNEXE D TRAVAUX DE GRABINSKY ET JAFARI (2015)

Grabinsky et Jafari (2015) ont présenté dans un travail sommaire 1’avantage de I’ajustement de la
géomeétrie sur la stabilité d’une semelle de grande épaisseur. Le travail a été réalisé avec un modele
numérique 2D, représentant par ce fait des chantiers ayant une tres grande extension longitudinale.
Ils ont considéré la semelle en remblai cimenté comme une structure rigide au-dessus de laquelle

est placée une surcharge constante et uniformément repartie.

En s’inspirant de la méthode d’analyse ‘strut-and-tie’ utilisée pour les bétons renforcés dans le
génie civil, ils adaptent la géométrie de la semelle de grande épaisseur et de faible portée en utilisant
deux blocs trapézoidaux. La figure D.1 présente 1’ajustement de géométrie réalisée. La figure D.1a
représente le modeéle rectangulaire de base, plus fréqguemment rencontré dans la pratique et la figure
D.1b présente le modele de semelle formé de deux blocs trapézoidaux. Sur cette figure, d (m)
représente 1’épaisseur de la semelle, L (m) représente la porte de la semelle, ov représente la charge
verticale au-dessus de la semelle, Fh et Fv représentent respectivement la force horizontale
(confinement) exercée par la roche sur la semelle et la force de résistance au cisaillement le long

de I’interface entre la paroi rocheuse et la semelle.

Oy Oy

‘""f.""“"":“ AR

Fh——»

Bloc 1 Bloc 2

_________________

E | L
Figure D. 1: Modéle numérique de Grabinsky et Jafari (2015)

Le déplacement vertical au niveau de la jonction entre les deux blocs est fixé a zéro. Le massif
rocheux est supposé obéir a une loi de comportement élastique linéaire tandis que le remblai est

consideré elastoplastique parfaitement plastique.
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L’analyse numérique de la stabilité d’une semelle en remblai cimenté de 10 m de portée et de 6 m
d’épaisseur a révelé une réduction de la rupture par effondrement (traction) comparativement a ce
qui est prédit par I’équation analytique de Mitchell (1991) pour la rupture en traction. La figure
D.2 présente une répartition en arche des contraintes principales dans la structure. Ce résultat est
comparable a la distribution en arche de la résistance a I’intérieur d’une poutre selon la théorie de

‘voussoir beam’ de Evans (1941).

Toutefois, il est important de souligner que ce travail comporte de nombreuses limitations telles
que I'utilisation du critére de Mohr-Coulomb (pas assez représentatif du comportement des
géomatériaux soumis a de fortes contraintes de compression ou a la traction), le comportement
élastique linéaire peu réaliste utilisé pour la roche, la négligence du cisaillement et du déplacement

a la limite entre les deux blocs.

Par ailleurs, ce travail démontre que 1’ajustement de la géométrie des structures en remblai cimenté

pourrait constituer une alternative intéressante pour 1’amélioration de leur stabilité.

Figure D.2: Trajectoire des contraintes principales maximales a l'intérieure de la semelle en

remblai cimenté (tiré de Grabinsky et Jafari 2015)
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ANNEXE E RESULTATS COMPLEMENTAIRES A L’ARTICLE 2

E.1 Effet de la charge verticale sur les déplacements a la base

Il est courant dans les chantiers miniers d’avoir une charge au-dessus de la semelle. Cette charge
correspond dans le cas de ce travail & du remblai non cimenté caractérisé par sa hauteur et ses

caractéristiques géomecaniques (voir tableau 4.1).

Ci-dessous, I’effet de la charge verticale sur le déplacement induit dans la semelle ont a été analysé
pour 3 catégories de semelle. La premiére semelle est rectangulaire, la seconde est en arche avec b
=1 m et la troisieme est en arche avec b = 1.6 m. La hauteur du remblai non cimenté varie de 2.5
a 10 m ce qui représente une charge verticale ponctuelle comprise entre 45 et 180 KPa (avec y, =
18 kKN/md).

La figure E.1 montre la variation des déplacements mesurés a la base des semelles rectangulaires
pour différentes hauteurs du remblai non cimenté. On remarque une augmentation du déplacement

(déflexion) avec I’augmentation de Hp. Cela s’explique par ’augmentation de la charge verticale

du matériau.
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Figure E.1: Variation des déplacements verticaux dans la semelle rectangulaire en fonction de la

cohésion pour différentes hauteurs du remblai non cimenté (Cas 2b, Tableau 4.1)
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La figure E.2 montre I’effet de la variation de la hauteur du remblai non cimenté sur le déplacement
dans la semelle en arche (b = 1 m). La disposition des courbes indique 1’augmentation du

déplacement dans la semelle lorsque la charge verticale liée au remblai non cimenté augmente.
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Figure E.2: Variation des déplacements verticaux dans la semelle en arche (b =1 m) en fonction

de la cohésion pour différentes hauteurs du remblai non cimente (Cas 2b, Tableau 4.1)

La figure E.3 montre I’effet de la variation de la hauteur du remblai non cimenté sur le déplacement
dans la semelle en arche (b = 1.6 m). On remarque une augmentation du déplacement lorsque la
charge verticale devient plus importante.
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fonction de la cohésion pour différentes hauteurs du remblai non cimenté (Cas 2b, Tableau 4.1)

La combinaison des trois figures E.1, E.2 et E.3 démontre que la charge verticale est un paramétre

important a prendre en considération lors de 1’analyse de stabilité des semelles car il influence la

déformation finale de la structure.



