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Ces charges ne sont à considérer que si elles ont 
une intensité significative par rapport au poids propre 
du remblai. Le poids des équipements fixes est bien 
sûr une action permanente. 

Quant aux charges liées au trafic sur le remblai, 
il est proposé de les prendre en compte également 
comme des actions permanentes, par souci de simpli­
fication, avec une valeur de q = + 10 kPa appliquée sur 
toute la largeur de la crête. 

Pour les digues, on peut être amené à adopter une 
intensité rare pour les charges d'exploitation corres­
pondant à des travaux de confortement ou à des tra­
vaux d'urgence en crue ; on adopte alors une intensité 
rare de q = 30 à 80 kPa selon les engins susceptibles 
d'être utilisés. Ce chargement relève alors de la caté­
gorie des situations rares. 

Toutefois, si ces actions étaient importantes relati­
vement au poids propre du remblai et qu'elles étaient 
fréquemment appliquées, il conviendrait de les consi­
dérer comme des actions variables. On peut alors se 
référer aux intensités des actions dues au trafic propo­
sées dans l'Eurocode 1 (norme NF EN 1991 cc Actions 
sur les structures - Partie 2 : actions sur les ponts, dues 
au trafic ll). 

États limites 
• Définition d'un état limite 
Les états limites sont les phénomènes que l'on sou­

haite éviter. Ils correspondent à des états au-delà des­
quels l'ouvrage ne satisfait plus aux critères de dimen­
sionnement. On distingue deux catégories d'états 
limites: 
- les états limites de service (ELS), correspondant à des 
conditions au-delà desquelles les exigences d'aptitude 
au service de l'ouvrage ne sont plus satisfaites : les ELS 
sont les états limites associés au fonctionnement de la 
structure ou des éléments structuraux en utilisation 
normale d'exploitation; 
- les états limites ultimes (ELU), associés à des pertes 
d'équilibres statiques ou des modes de ruine ; ils cor­
respondent aux états limites qui concernent la sécurité 
des personnes et/ou la sécurité de la structure. 

Les états limites sont associés à des situations de 
projet. 

Dans la suite des recommandations, on s'intéresse 
prioritairement aux ELU pour lesquels on propose des 
critères de justification. On aborde également les ELS 
en en dressant une liste (pas forcément exhaustive) 
dans l'objectif de fournir un guide pour le projeteur. 
Les ELS devant être examinés de façon spécifique à 
chaque ouvrage, on ne fixe pas de critères d'état limite 
pour les ELS, tout au plus donne-t-on quelques recom­
mandations. 

Modes de rupture (ELU) 

• Définition du mot rupture 
La fonction principale d'un barrage ou d'une digue 

est de retenir l'eau. En conséquence, à l'instar de la 
CIGB, la perte de cette fonction principale est appelée 
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rupture. Tout mouvement du remblai ou de ses ouvra­
ges annexes, engendrant une incapacité à contenir la 
masse d'eau, est considéré comme une rupture. Nous 
l'étendons également à des ruptures en d'autres situa­
tions telles que la fin de construction. 

• Rupture par cisaillement 

Terzaghi rappelle que les particules de sol sont sou­
mises à deux types de forces : les forces intergranulai­
res exercées par les grains voisins et les forces dues à 
l'eau présente dans le sol. Ainsi, le principe de Terzaghi 
écrit que la résultante des forces appliquées sur toute 
section de petite taille, comprenant au minimum une 
dizaine de grains, est équilibrée par la somme : 
- du vecteur de contrainte effective intégrant l'ensem­
ble des forces intergranulaires, transmises par les par­
ticules de sol ; 
- et de la pression interstitielle, moyenne des forces 
dues à l'eau. 

Le principe de Terzaghi est la clé de la rupture 
mécanique. Lorsque le vecteur de contrainte effec­
tive dépasse l'inclinaison du cône de frottement sur 
la section de petite taille, l'équilibre est rompu, il y a 
mouvement de cisaillement, la petite section devient 
une surface de glissement. La généralisation de cet état 
engendre le glissement du remblai. Il s'agit de la perte 
de stabilité mécanique par cisaillement. Il n'y a pas lieu 
de différencier la rupture par cisaillement statique et 
sismique, tant que les cycles provoqués par les trains 
d'onde sismiques ne génèrent pas de forte montée de 
la pression interstitielle. 

Dans le cas extrême, un effort de traction peut 
s'ajouter au cisaillement. Si l'équilibre est rompu, le 
mouvement de cisaillement est accompagné d'une fis­
suration perpendiculaire à la contrainte effective de 
traction. Cet état apparaît lorsqu'un remblai en terre 
compacté est construit sur une fondation molle, les 
déformations de la fondation imposant des tractions à 
la base du remblai. Cet état est appelé perte de stabi­
lité mécanique par défaut de portance de la fondation 
(ou poinçonnement). Ce cas particulier de la rupture 
par cisaillement ne peut être calculé par les méthodes 
des tranches, pour cette raison il doit être identifié et 
séparé du cas général. 

Un autre cas extrême est généré lorsque la poussée 
de l'eau devient la composante principale de la force 
extérieure et qu'elle annule le poids des terres sus­
jacentes. Perpendiculaire à la section où elle est appli­
quée, en augmentant, la poussée de l'eau dépasse le 
poids des couches sus-jacentes ou annule la contrainte 
effective, fracture le terrain et développe une fissura­
tion verticale et/ou horizontale. Le sol se soulève ou 
perd sa consistance sous l'effet de l'eau qui le fissure. 
Cet état de rupture est appelé rupture par soulèvement 
hydraulique ou par annulation des contraintes effec­
tives (boulance en statique et liquéfaction en dynami­
que). 

• Rupture par érosion 
Le principe de Terzaghi permet de traiter l'équilibre 

des forces macroscopiques au niveau d'une surface. En 
revanche, il ne permet pas de d'écrire l'équilibre d'un 
petit volume réduit jusqu'au grain seul. l:équilibre d'un 







États limites de service (non exhaustif). 

Etanchéité 
Et1 

Etanchéité et filtration 
Et2 

Etanchéité 
Et3 

Filtration 
F1 

Filtration 
F2 

Filtration 
F3 

Drainage D1 

Protection 
P1 

Protection 
P2 

Protection 
P3 

Evacuation 
Ev1 

Vidange 
Ev3 

Suivi de la sécurité 
S1 

Absence de fissuration suite au 
glissement, aux tassements et 
pérennité de l'étanchéité sous 
chargement statique 

Absence de fissuration suite au 
glissement, aux tassements et 
pérennité de l'étanchéité sous 
chargement sismique 

Absence de fissuration 
horizontale amont-aval 
dans le noyau d'un barrage 
zoné 

Absence d'érosion interne 
dans le remblai 

Absence d'érosion interne 
dans la fondation 

Absence d'érosion régressive 
au niveau du contact remblai 
fondation 

Evacuation des fuites sans mise 
en charge des drains 

Absence d'érosion en cas de 
déferlement de vagues 

Absence d'affouillement 
en pied 

Absence d'érosion 
du parement amont 

Evacuation de la crue de projet 

Vidange de la retenue en cas 
de grand danger 

Détection des effets 
du vieillissement 
sur l'étanchéité 
et autres fonctionnalités 

Par vieillissement ou accident, 
les fuites sont supérieures au 
débit de dimensionnement, 
qu'elles soient inadmissibles 
pour la sécurité (érosion 
interne et stabilité) ou pour 
l'économie du projet 

Par suite du séisme de 
base d'exploitation (SBE), 
l'étanchéité est dégradée et 
les fuites sont supérieures au 
débit de dimensionnement et 
inadmissibles pour la sécurité 
ou pour l'économie du projet 

Apparition de contraintes 
effectives verticales de traction 
dans le noyau (fracturation 
hydraulique) 

Non-vérification de la condition 
géométrique de rétention 
assurée par le filtre : règles de 
Terzaghi et de Delgado 
Kfiltre < 1Q- 3 mis 

Conditions hydrauliques 
d'absence de détachement et 
de transport 

Instabilité locale 
de la fondation en pied aval 
du barrage (déchaussement) 

Débit insuffisant ou colmatage 

Erosion causée par les vagues. 
Débit de déferlement causant 
l'érosion de la crête 

Erosion causée par les vitesses 
d'écoulement 

Erosion causée par les vagues 
lors de tempêtes 

Surverse lors de la crue de 
projet 

Perte d'évacuation 
ou évacuation insuffisante 

Perte des moyens de détection 
de l'initiation des modes de 
rupture par érosion ou 
glissement 

Evaluation des conditions 
minimales d'étanchéité 
assurant la fiabilité. Par 
exemple, estimation de deux 
seuils de débit de fuite : 
1. débit de dimensionnement, 
2. débit pouvant justifier 
une intervention à cause des 
conséquences économiques ou 
sécuritaires 

Estimation des déplacements 
irréversibles pouvant être 
engendrés par le SBE 
et vérification de leur 
admissibilité pour l'étanchéité 
et les filtres 

Calcul en déformation pour 
vérifier que les contraintes 
effectives soient en 
compression dans le noyau 

Dimensionnement de la 
granulométrie du filtre 
pour retenir les particules 
de l'étanchéité et limiter le 
débit notamment en crête du 
noyau suite à une fissure de 
dessiccation ou crue extrême 

Limitation des gradients et 
des vitesses à la sortie de la 
fondation pour empêcher 
l'arrachement des particules ou 
filtre aval 

Vérification de la stabilité 
locale en pied de digue 

Vérification de la débitance du 
drain 

Dimensionnement de la 
revanche pour que le débit de 
déferlement soit inférieur à un 
certain seuil suivant la nature 
du matériau et la nature du 
trafic sur la crête (y compris 
sécurité des accès) 

Vérification que le matériau de 
protection ne soit pas emporté 
lors des crues 

Vérification que les dégâts 
sur le matériau de protection 
soient acceptables lors des 
tempêtes 

Dimensionnement de 
l'évacuateur et de la revanche 
pour évacuer la crue de projet 
avec laminage 

Dimensionnement de la 
vidange de fond en fonction 
du risque aval (par exemple, 
vidange complète en 21 j. et 
demi-poussée atteinte en Sj.) 

Dimensionnement du plan de 
surveillance visuelle et d' aus­
cultation en fonction du risque 
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JCS la résistance à la compression de la paroi, en 
MPa; 

<pb l'angle de frottement de la paroi des joints ; 
cr

0 
la contrainte normale au joint, en MPa; 

't la contrainte de cisaillement, en MPa. 

Ces lois ne sont souvent pas directement implé­
mentées dans les logiciels. Il est cependant possible la 
plupart du temps d'implémenter un critère de rupture 
point par point. 

Pour utiliser une loi de Mohr-Coulomb représen­
tative, il faut rechercher une droite équivalente à la 
courbe parabolique, dans la gamme de contraintes nor­
males prévues, selon le cas, dans le remblai, au contact 
avec la fondation ou dans la fondation. Une illustration 
est donnée à la figure 2.6. La pente tan (<pronct) et l'or­
donnée à l'origine cronct varient en sens inverse quand 
on parcourt la gamme de contraintes considérée. Les 
paramètres cronct et tan(<pfonct) peuvent être estimés par la 
sécante passant par les deux points correspondant à la 
gamme de contraintes considérée. 

,/ 

on (min) on (max) on 

Droite de Coulomb approchant la relation 
de Hoek et Brown pour déterminer crond 

et cpfond" 

Valeur caractéristique des propriétés géotechniques 

Généralités 

Les principes pour la détermination de la valeur 
caractéristique d'un paramètre géotechnique sont 
précisés dans la norme EN 1997-1 : 2004, autrement 
dénommée Eurocode 7 (§ 2.4 Dimensionnement géo­
technique). Ces principes s'appliquent tout particuliè­
rement aux remblais et les plus significatifs sont rap­
pelés ci-après : 
1) Le choix des valeurs caractéristiques des paramètres 
géotechniques doit s'appuyer sur les valeurs mesurées 
et les valeurs dérivées des essais en place et en labo­
ratoire, complétées par les enseignements de 1' expé­
rience. 
2) La valeur caractéristique d'un paramètre géotechni­
que doit être une estimation prudente de la valeur qui 
influence l'occurrence de l'état limite. 
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3) Lorsque l'on détermine les valeurs caractéristiques de 
c' et <p', on doit tenir compte du fait que la variance de 
c'est plus grande que celle de tan<p'. 
4) Le choix des valeurs caractéristiques des paramètres 
géotechniques doit tenir compte des points suivants : 
- r existence d'informations préalables, [ ... ] telles que 
des données de projets antérieurs; 
- la variabilité des valeurs mesurées des propriétés 
[ .. .]; 
- le volume des investigations menées en place et en 
laboratoire ; 
- le type et le nombre d'échantillons; 
- les dimensions de la zone du terrain qui gouverne le 
comportement de l'ouvrage géotechnique pour l'état 
limite considéré ; 
- la capacité de l'ouvrage géotechnique à transférer les 
charges des zones faibles aux zones plus résistantes du 
terrain. 
5) La zone du terrain qui gouverne le comportement 
d'un ouvrage géotechnique à un état limite ultime est 
en général beaucoup plus grande qu'une éprouvette de 
laboratoire ou que la zone affectée par un essai en place. 
Par conséquent, la valeur qui gouverne l'état limite est 
souvent une valeur moyenne d'un intervalle de valeurs 
couvrant une grande surface ou un grand volume de 
terrain. Il est recommandé que la valeur caractéristique 
soit une estimation prudente de cette valeur moyenne. 
6) Si l'on utilise des méthodes statistiques, il convient 
que la valeur caractéristique soit déterminée de façon à 
ce que la probabilité calculée d'une valeur plus défavo­
rable qui gouverne l'occurrence de l'état limite étudié ne 
dépasse pas 5 %. 

Note : de ce point de vue, une estimation prudente de 
la valeur moyenne consiste à choisir la valeur moyenne 
d'un ensemble limité de valeurs du paramètre géotech­
nique avec un niveau de confiance de 95 % ; par rap­
port à une rupture locale, une estimation prudente de la 
valeur la plus faible est un fractile à 5 % . 
7) Lorsque l'on utilise des tables standardisées de valeurs 
caractéristiques liées aux paramètres de reconnaissance 
des sols, on doit choisir comme valeur caractéristique 
une estimation très prudente. 

L'évaluation des résultats d'essais par des méthodes 
statistiques ne peut être réalisée que lorsque les don­
nées statistiques proviennent de populations identifiées 
suffisamment homogènes et qu'un nombre suffisant 

·d'observations est disponible. Pour cela, il convient de 
prendre en compte la variabilité spatiale des paramè­
tres, la dispersion des données d'essais et l'incertitude 
statistique associée au nombre d'essais. 

Dans le domaine des ouvrages hydrauliques, l'uti­
lisation des statistiques n'est que rarement possible et 
n'est pas toujours pertinente. L'estimation prudente fait 
alors appel au jugement de l'expert, à partir des résul­
tats d'essais disponibles ou à partir de valeurs guides 
issues de la littérature. La valeur caractéristique cor­
respond alors à une estimation experte prudente de la 
valeur de la résistance du matériau, responsable de l'ap­
parition des états limites. 
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avec: 
p la pression interstitielle après chargement moins la 

pression atmosphérique ; 
Pa la pression atmosphérique; 
~ la variation relative de volume due à la consolida­

tion (déformation volumique); 
va volume d'air libre après compactage exprimé en 

pourcentage du volume de sol; 
V w volume d'eau après compactage exprimé en pour-

centage du volume de sol ; 
h la constante de Henry (0,0198 à 20 °C); 
n porosité; 
sr degré de saturation. 

Cette méthode est sécuritaire pour évaluer les 
pressions au centre du remblai : sa marge de sécurité 
réside d'une part dans la succion initiale négligée ou 
plus généralement dans l'écart entre pression d'air et 
pression d'eau et d'autre part dans la dissipation de 
la pression supposée nulle par absence de drainage. 
Elle est adaptée aux noyaux de barrages zonés, car elle 
suppose que seuls les tassements verticaux intervien­
nent pendant la construction et que le rapport entre 
les contraintes effectives verticale et horizontale est 
inférieur à 2. En revanche, cette méthode peut sous­
estimer les pressions sur les bords d'un remblai homo­
gène, surtout si sa teneur en eau dépasse l'optimum 
de plus d'un point. Il convient alors de se reporter à la 
première méthode. 

3) Enfin, l'adoption de coefficients ru, mesurés lors 
de la construction de barrages où l'argile est mise en 
place dans des conditions similaires, est justifiée par 
une forte expérience. 

Le risque d'erreur d'estimation du coefficient ru 
peut justifier une approche plus générale qui intègre, 
par une méthode numérique, la loi de comportement 
du sol et la couple avec l'écoulement de l'eau dans cha­
que élément du maillage. Une telle approche est possi­
ble avec certains logiciels. 

-Modèle hydraulique interne 

Les objectifs du modèle hydraulique interne 
Il s'agit de fournir le champ des pressions intersti­

tielles et le champ des gradients hydrauliques au sein 
de l'ouvrage en fonction des conditions aux limites 
hydrauliques appliquées. 

Méthode pour la réalisation 
d'un calcul hydraulique 

Le préalable à la réalisation du modèle hydraulique 
comprend les étapes suivantes : 
- élaboration du modèle géométrique ; 
- élaboration du modèle géologique et hydrogéologi-
que; 
- élaboration du modèle géotechnique. 
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A partir des trois modèles précédents, il convient 
de: 
- caractériser les données d'entrée du modèle hydrau­
lique interne. Il existe deux types de données : 
• les propriétés intrinsèques à la distribution des tailles 
de pores de chaque couche, 
• et les conditions aux limites ; 
- choisir la modélisation adaptée à la situation de char­
gement hydraulique ; 
- analyser les résultats de la situation de chargement 
étudiée: examen critique, étude de sensibilité ou vérifi­
cation des erreurs à éviter. 

Caractérisation des données d'entrée 
du modèle hydraulique 

Nature des données 

Le modèle hydraulique rassemble trois types de 
propriétés hydrauliques : 
1) les propriétés intrinsèques liées à la distribution des 
pores du milieu poreux : 
-porosité, 
- perméabilité horizontale, 
- perméabilité verticale, 
- courbe hydrique 1 : succion fonction du degré de 
saturation, 
- courbe hydrique 2 : perméabilité relative fonction du 
degré de saturation ; 

2) les propriétés intrinsèques liées à la déformabilité 
du milieu poreux, utiles pour un calcul en conditions 
transitoires : 
- modules de compressibilité, 
- coefficient d' emmagasinement ; 

3) les conditions aux limites des nappes : 
- nappe amont, 
- nappe aval, 

. - frontières imperméables, 
- surfaces de suintement, 
- sources, 
- puits ou drains. 

Parmi les données d'entrée, l'attention devra parti­
culièrement être portée sur la détermination des per­
méabilités horizontales et verticales, en fondation et 
dans le remblai, et sur les conditions aux limites. 

Les autres propriétés intrinsèques sont relatives 
aux écoulements en milieu non saturé et/ou transitoi­
res. Dans la majorité des cas, elles influencent peu les 
résultats pour la détermination des pressions inters­
titielles de la situation, cc régime permanent ll et des 
valeurs par défaut (proposées souvent par les logiciels) 
pourront être adoptées. 
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aval. Cette méthode est déconseillée lorsque la fonda­
tion possède au moins une couche plus perméable que 
la base du remblai et qu'elle ne possède pas d'écran 
d'étanchéité. 

La méthode la plus fiable est l'utilisation d'un logi­
ciel d'hydraulique pure. En régime permanent, la 
consolidation n'existe plus et les logiciels couplés ne 
sont plus nécessaires. 

Une approche intermédiaire consiste à imposer le 
potentiel aux points où il a été calculé par une méthode 
graphique. La méthode graphique est applicable dans 
le cas d'un remblai homogène ou d'un noyau en argile 
entre deux recharges perméables. Un changement de 
variable est cependant nécessaire pour reproduire les 
effets de l'anisotropie. 

La vidange 

La méthode la plus courante est la méthode de 
Bishop. Elle considère que la baisse de pression dans le 
barrage est obtenue par déchargement uniquement, ce 
qui suppose que la recharge amont est saturée et que 
l'eau n'a pas le temps de se drainer pendant la vidange. 
Cette méthode peut cependant sous-estimer les pres­
sions, notamment dans les premières années d'exploi­
tation des remblais homogènes en argile, époque où 
l'argile n'est pas encore saturée, et sous les masques 
amont en cas de drainage déficient (prise en compte du 
coefficient ru en vidange). 

L'usage d'un logiciel d'écoulement transitoire en 
hydraulique pure est une méthode qui est souvent 
(mais pas toujours) sécuritaire, sans être la plus péna­
lisante. 

L'usage d'un calcul couplé est rare, il n'est justifié 
que pour les grands ouvrages et les ouvrages complexes 
(fondation molle, recharge en matériau non drainant). 

Une dernière méthode est possible, la méthode de 
Laplace. L'écoulement transitoire est remplacé par un 
écoulement permanent dont les potentiels amont sont 
donnés par la surface libre de la méthode de Bishop 
et les potentiels aval sont inchangés. Elle est proposée 
dans certains logiciels, tels que PLAXIS ; l'inconvénient 
est que son erreur est variable et difficile à évaluer. 

Il existe donc une forte incertitude sur les résul­
tats de la modélisation de la vidange, qui est prise en 
charge par le coefficient de modèle relatif à cette situa­
tion de projet. 

Le passage d'une crue 

La méthode la plus sécuritaire et la plus courante 
consiste à calculer un régime permanent dont la condi­
tion aux limites amont est la cote maximale de crue. 

La méthode la plus réaliste est de modéliser la crue 
par un écoulement transitoire, en adoptant des per­
méabilités estimées par excès. Cette méthode engen­
dre une petite erreur du fait de l'absence de surpres-
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sion causée par le chargement de la retenue ; cette 
erreur est quasi nulle dans la recharge aval ; sachant 
qu'il s'agit de vérifier la stabilité aval, cette erreur est 
négligeable et toujours tolérable. 

• Cas particulier des digues fluviales 

Pour les calculs des pressions interstitielles dans le 
cas des digues de protection contre les inondations en 
situation de crue, l'hypothèse du régime permanent est 
parfois très conservatrice et les données manquent en 
général pour faire un calcul réaliste en régime transi­
toire (il faut des courbes k-Sr et w-Sr : perméabilité et 
teneur en eau en fonction de la saturation). Par ailleurs, 
les résultats sont souvent dispersés pour ces calculs dès 
qu'ils font intervenir les caractéristiques mal connues 
en milieu non saturé. 

Il conviendra donc de retenir des hypothèses rai­
sonnablement conservatives sur les conditions aux 
limites et sur la position de la ligne de saturation, en 
fonction de la perméabilité des matériaux, de leur ani­
sotropie, de la présence de singularités (en particu­
lier horizontales) au sein de la digue et de la durée des 
crues. On prendra en compte le fait que la fondation 
est le plus souvent saturée dès le début de la crue. 

Analyse critique des résultats 
L'exposé des différentes méthodes montre qu'elles 

ont toutes des limitations. La méthode la plus juste, le 
calcul couplé, a pour inconvénient une lourdeur et un 
délai de mise en œuvre, qui parfois décourage l'ingé­
nieur. 

Aussi, l'ingénieur doit se souvenir que ces outils 
ne sont pas parfaits et qu'ils peuvent aboutir à des 
erreurs non acceptables. Il doit retenir que l'évaluation 
du modèle hydraulique est, dans la majorité des cas, la 
source principale d'erreur. 

Avant de lancer les calculs, il importe qu'il analyse 
le choix de ses hypothèses et de ses outils afin de mini­
miser ce risque d'erreur. 

Enfin, selon la perméabilité des matériaux, les 
phases liées à des régimes transitoires (en particulier 
construction et mise en eau) peuvent durer plus ou 
moins longtemps. Cette durée peut, dans certains cas, 
être de plusieurs années. 

-Justification de la stabilité 
des barrages en remblai 

Généralités 
La justification de la stabilité des barrages en rem­

blai est conforme aux démarches semi-probabilistes 
aux états limites et examine successivement : les situa­
tions de projet, les actions, les résistances, les états 
limites et les critères de stabilité (voir introduction). 





Les principales situations de projet des barrages en remblai. 
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Situation normale d'exploitation de 
retenue pleine, à long terme 

Situation normale d'exploitation de 
retenue basse, à long terme 

Situation transitoire de fin de construction, 
et remplissage partiel 

Situation rare de crue (barrages écrêteurs 
de crues) 

Situation exceptionnelle de crue 

Situation transitoire de vidange rapide 

Situation rare d'altération du contrôle des 
écoulements 

Situation rare de séisme SBE 

Situation accidentelle de défaillance du 
contrôle des écoulements 

Situation extrême de crue 

Situation accidentelle de séisme SES 
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Établissement du régime permanent de 
piézométrie dans le corps du barrage à 
retenue pleine. La piézométrie est imposée 
par la retenue, et éventuellement la nappe 
et les précipitations 

Abaissement normal (annuel par exemple) 
du plan d'eau après que le régime 
permanent a été établi. Régime transitoire 
car les pressions interstitielles n'ont pas 
nécessairement eu le temps de se dissiper 

Pour les remblais argileux ou sur sol 
compressible, cette situation peut 
correspondre à des maxima de pressions 
interstitielles, qui se seraient développées 
pendant la construction et ne se seraient 
pas dissipées 

Établissement du régime permanent de 
piézométrie dans le corps du barrage ou 
calcul hydraulique en régime transitoire, 
selon la durée des crues et la perméabilité 
des matériaux du remblai 

Élévation du plan d'eau après que le 
régime permanent a été établi. Régime 
transitoire car les pressions interstitielles 
n'ont pas nécessairement eu le temps de 
s'établir 

Abaissement rapide du plan d'eau après 
que le régime permanent a été établi. 
Attention aux premières vidanges des 
remblais très argileux 

Les risques d'altération ou de rupture des 
dispositifs d'étanchéité ou de drainage 
sont évalués (dégradation d'un rideau, 
voile ou masque d'étanchéité, colmatage 
d'un drain ... ). On cherche ici le scénario 
possible d'altération, tenant compte des 
dispositions d'auscultation et d'entretien 
adoptées 

Occurrence du séisme SBE alors que 
la retenue est pleine. Effet des efforts 
d'inertie, et surtout, dans certains cas, 
augmentation des pressions interstitielles 
voire liquéfaction 

Les risques d'altération ou de rupture des 
dispositifs d'étanchéité ou de drainage 
sont évalués (dégradation d'un rideau, 
voile ou masque d'étanchéité, colmatage 
d'un drain ... ). On cherche ici le scénario 
accidentel de rupture, tenant compte des 
dispositions d'auscultation et d'entretien 
adoptées 
Il peut notamment s'agir d'une rupture 
ou défaillance suite à des événements 
accidentels (séisme, malveillance ... ) 

Atteinte de la cote de danger, qui conduit 
par ailleurs à un ELU d'érosion (interne ou 
externe) 

Occurrence du séisme SMP alors que 
la retenue est pleine. Effet des efforts 
d'inertie, et surtout, dans certains cas, 
augmentation des pressions interstitielles 
voire liquéfaction 

Glissement du talus aval 
Soulèvement hydraulique du pied aval 
Tassements excessifs 

Glissement du talus amont 
Ex. : Cercey, Liez 

Glissement du talus amont ou du talus aval 
Défaut de portance de la fondation 
Ex. : Mirgenbach, Mondely 

Glissement du talus aval 
Soulèvement hydraulique du pied aval 

Glissement du talus aval 
Soulèvement hydraulique du pied aval 

Glissement du talus amont 
Ex. : Mondely, Pessoulens 

Glissement du talus amont ou du talus aval 
Soulèvement hydraulique du pied aval 

Déformations excessives 

Glissement du talus amont ou du talus aval 
Soulèvement hydraulique du pied aval 

Glissement du talus aval 

Glissement des talus (surtout aval) 
Ex. : Lower San Fernando 
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Les principales situations de projet des digues à charge permanente et les états limites associés. 

SITUATIONS NORMALES D'EXPLOITATION 

Situation normale 
d'exploitation 

Niveau normal d'exploitation 
(NNE) ou niveau normal 
de navigation (NNN) 
Cas particuliers d'ondes liées 
à la disjonction d'usine 

Établissement du régime 
permanent de piézométrie 
dans le corps de la digue à 
niveau normal d'exploitation. 
La piézométrie est imposée 
par le niveau du canal, 
et éventuellement la nappe 
et les précipitations 

Glissement du talus aval 
Glissement du talus amont 
(cas particulier de disjonction 
d'usine) 
Affouillement pied amont 
Soulèvement hydraulique 
en pied aval 

SITUATIONS TRANSITOIRES OU RARES 

Situation (transitoire) 
de fin de construction 

Situation (transitoire) 
de vidange contrôlée 

Pour ouvrages neufs ou 
ouvrages existants après 
vidange ou avec rechargement 
(ou baisse prolongée de la 
nappe) 
Caractéristiques mécaniques 
à court terme 

Depuis le niveau d'exploitation 
ou niveau normal 
de navigation 

Pour les remblais argileux ou 
sur sol compressible, cette 
situation peut correspondre 
à des pressions interstitielles, 
générées pendant la 
construction et qui ne se 
seraient pas dissipées 

Vidange contrôlée du bief 
après que le régime permanent 
a été établi 

Glissement du talus aval. 
Glissement du talus amont 
Défaut de portance 
de la fondation 

Glissement du talus amont 
Affouillement pied amont 
(si augmentation des vitesses 
du courant) 

SITUATIONS SISMIQUES (voir recommandations spécifiques) 

Situation accidentelle 
de séisme (SES) 

Situation rare de séisme (SBE) Situation considérée 
uniquement pour les digues 
de classe A situées en zones 
sismiques 2 à 5 

Occurrence du séisme avec un 
NNE ou NNN. Effet des efforts 
d'inertie, et surtout, dans 
certains cas, augmentation 
des pressions interstitielles 

Id. ci-dessus 

Glissement des talus 
(surtout aval) 
Liquéfaction 

Glissement des talus 
(surtout aval) 
Déformation/tassement 

SITUATIONS LIÉES À LA DÉFAILLANCE D'UN COMPOSANT 

Situation (rare ou accidentelle) 
de défaillance du contrôle des 
écoulements 

Situation (rare ou accidentelle) 
de vidange rapide 

Situation (transitoire) 
de travaux en pied de digue 

On cherche ici les scénarios 
de défaillance (rares ou 
accidentels selon leur 
probabilité d'occurrence), 
tenant compte des dispositions 
d'auscultation et d'entretien 
adoptées. 
Il peut notamment s'agir d'une 
rupture ou défaillance suite à 
événements extérieurs (crues, 
séisme, malveillance ... ) ou liés 
au vieillissement 

Depuis le niveau normal 
d'exploitation ou le niveau 
normal de navigation 

Situation à éviter, voire 
à proscrire 

- en calculant un gain sur le facteur de sécurité (plutôt 
que de viser les valeurs réglementaires) si un renforce­
ment est envisagé. Selon le cas, on pourra rechercher 
un gain de+ 20 % à+ 30 %. 

Dans les cas où la protection du talus est constituée 
d'une ou plusieurs couches parallèles à la surface du 
talus, il est nécessaire d'effectuer une vérification de 
la stabilité de l'ouvrage vis-à-vis d'un glissement de 
la protection du talus sur une surface de glissement 
superficielle et plane. En effet, ces interfaces séparant 

Les risques d'altération ou 
de rupture des dispositifs 
d'étanchéité et de drainage 
sont évalués (dégradation 
d'un rideau, voile ou masque 
d'étanchéité, colmatage 
d'un drain ... ) 

Vidange rapide du bief suite 
à une rupture de digue ou 
fausse manœuvre d'un ouvrage 
hydraulique avec un niveau 
piézométrique maintenu dans 
la digue au niveau normal 

Par exemple creusement d'une 
tranchée en pied de digue 

Glissement du talus aval 
Soulèvement hydraulique 
en pied aval 

Glissement du talus amont 
Affouillement pied amont 
(si augmentation des vitesses 
du courant) 

Glissement du talus aval 
Défaut de portance 
de la fondation 

les couches peuvent présenter des caractéristiques 
plus faibles que les matériaux constituant chacune des 
couches. Par ailleurs, il peut se produire un glissement 
le long de l'une des interfaces lorsque les pressions 
interstitielles au niveau de ces interfaces sont supé­
rieures aux pressions hydrauliques au niveau de la sur­
face du talus (notamment en cas de vidange rapide). Ce 
phénomène peut notamment se produire au niveau de 
l'interface séparant une couche relativement perméa­
ble et une carapace relativement imperméable. 
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abaissement rapide du plan d'eau ou l'arrivée d'eau par 
le sol peuvent produire des glissements ou des affais­
sements de terrain. 

Les sollicitations liées aux courants naturels, aux 
vagues induites par le vent et les sollicitations liées à 
la navigation sont décrites en annexe 4, ainsi que la 
façon de les quantifier. La zone la plus affectée par les 
courants naturels est le pied de la berge. 

Affouillement en pied de talus (ELU) 

La justification de la digue vis-à-vis de l'état limite 
d'affouillement consiste à vérifier la stabilité de la 
berge en tenant compte : 
1) des sollicitations hydrauliques (dimensionnement 
hydraulique). Dans ce cas, la démarche comporte les 
étapes suivantes : 
- identification et détermination des sollicitations 
hydrauliques (§ 5.5.2), 
- en cas de berge naturelle non protégée, vérification 
de la résistance à l'érosion du sol vis-à-vis des sollicita­
tions hydrauliques, 
- en cas de berge protégée avec des enrochements ou 
matelas gabions, vérification de la protection vis-à-vis 
des sollicitations hydrauliques, 

définition de la profondeur d'affouillement ; 
2) des conditions de stabilité géotechnique (dimen­
sionnement géotechnique). Dans ce cas, la démarche 
consiste à analyser la stabilité du talus de la berge ou 
de la berge protégée par rapport aux mécanismes sui­
vants: 
- rupture par glissement circulaire, 
- rupture par glissement plan, 
- rupture par défaut de capacité portante, 
- tassements, déformations. 

Érosion en partie intermédiaire de talus (ELS) 

Résistance à l'érosion des sols 

Une première approximation de la résistance à 
l'érosion des différents sols est donnée ci-après. 

• Matériaux granulaires (sable et galets) 
La méthode pratique dans le cas de la stabilité des 

sédiments non cohésifs allant du sable aux galets de 
taille moyenne (62 µm < D < 8 mm) est la méthode de 
la contrainte de cisaillement basée sur le critère de 
Shields. Il est à noter qu'il faut prêter attention à la 
rugosité hydraulique, k

8
, lors de la détermination du 

coefficient de cisaillement au fond. 

• Sédiments cohésifs 
l:interaction physico-chimique entre les particules 

joue un rôle important dans la résistance hydraulique 
(érodabilité) des sédiments cohésifs. Pour l'instant, la 
détermination de la vitesse critique repose encore large-
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ment sur des données empiriques issues de différentes 
expériences et observations in situ. Les connaissances 
dont on dispose actuellement sur la corrélation entre 
'lfcr (facteur de stabilité de type Shields) et/ou la vitesse 
du courant critique, UCI' la nature des sols (teneur en 
limon, en argile, indice de plasticité ... ), leurs états (den­
sité, états hydriques) ou leurs caractéristiques mécani­
ques (cohésion, angle de frottement, etc.) sont encore 
insuffisantes pour permettre de déterminer une appro­
che générale. Les matériaux cohésifs tels que l'argile 
présentent habituellement une résistance à l'érosion 
supérieure à celle des matériaux non cohésifs. 

A titre indicatif, les valeurs de Ucr suivantes peuvent 
être utilisées : 
- argile assez compacte (indice des vides e = 0,5) : 
ucr = 0,8 mis; 
- argile rigide (indice des vides e = 0,25) : ucr = 1,5 mis; 
- argile recouverte d'herbe : ucr = 2 m/s; 
- berges en argile recouvertes d'herbe (conçues et 
entretenues de manière appropriée et/ou renforcées 
avec des matelas géotextiles tridimensionnels) : ucr 
jusqu'à 3 mis. 

Justification des protections de berge 

Dans la pratique, différents types de revêtements 
sont utilisés, par exemple, le béton bitumineux, les pal­
planches, les matelas de gabions ou les enrochements. 
Dans ce document, nous nous focalisons uniquement sur 
le cas des berges protégées par un revêtement consti­
tué d'enrochements libres ou de matelas de gabions, en 
abordant également les protections végétales. 

En effet, dans le cas d'une berge protégée par un 
revêtement en béton de ciment, en béton bitumineux 
ou par des palplanches métalliques, le batillage n'inter­
vient dans le calcul de ces protections qu'en raison des 
sous-pressions qu'il peut provoquer. Ces sous-pres­
sions sont relativement faibles et ne sont en général 
pas déterminantes pour le dimensionnement de ces 
ouvrages (Tenaud, 24e congrès de l'AIPCN, 1977). 

Pour la justification des protections, il est d'usage 
de considérer deux situations : 
- berges en alignement droit ; 
- berges en courbe. 

Protections de berges en enrochements 

La méthodologie, détaillée en annexe 5, consiste 
essentiellement à déterminer les éléments de dimen­
sionnement suivants : 
1) dimensions maximales de la protection : profondeur, 
hauteur le long du talus et largeur de la banquette 
(dans le cas où elle est nécessaire); 
2) dimension moyenne des blocs et épaisseur de la pro­
tection; 
3) introduction des corrections relatives à la pente, la 
courbure, la sinuosité et la densité des blocs ; 
4) blocométrie (courbe granulométrique); 
5) couche filtre. 
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dénudés de toute végétation. Des plantations de bou­
tures de saules et d'hélophytes sont réalisées dans les 
interstices des enrochements, préalablement percolés 
à l'aide d'un mélange de matériaux gravelo-limoneux. 
Les hélophytes sont positionnées en pied de berge 
à l'interface terre-eau soumise aux vagues générées 
par la navigation, les boutures, elles, sont employées 
sur l'ensemble du talus enroché. Cette végétalisation 
apporte ainsi une certaine diversité floristique et fau­
nistique (entomofaune ... ). 

Tunage végétalisé 

Le tunage de bois est utilisé pour protéger le pied 
de berge en réalisant une palissade de bois composée 
de pieux reliés par un platelage. Cette technique est 
généralement utilisée en zone de faible profondeur. 
Son pouvoir de soutènement est peu important : maxi­
mum 1 mètre. 

Le tunage est considéré comme une technique 
végétale car il utilise du bois, matériau plus souple que 
les techniques dites dures utilisant les matériaux miné­
raux. 

Afin de réaliser une intégration écologique de cet 
ouvrage, une végétalisation avec enherbement et plan­
tation de plants d'hélophytes (5 u/ml) est réalisée en 
arrière. 

Une alternative consiste à disposer des saules 
arbustifs sur le talus à la place des hélophytes. 

Sa résistance aux sollicitations hydrauliques n'est 
pas précisément définie et dépend des matériaux uti­
lisés, de la mise en place ... Sa longévité est limitée par 
rapport aux autres solutions du génie végétal. 
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Caissons végétalisés 

La technique de restauration par caisson végéta­
lisé est employée lorsque l'emprise est faible en berge. 
Grâce à sa structure en bois, le caisson assure une 
stabilisation rigide immédiate et efficace contre les 
contraintes hydrauliques importantes sur une hauteur 
de berge allant jusqu'à 1,5 m. Ce dernier est rempli de 
matériaux terreux et de branches de saules couchées 
en rangs serrés entre deux étages de rondins. Cette 
technique apporte un aspect plus naturel à la berge par 
la mise en place de végétaux par rapport à un ouvrage 
de type cc gabions ii ou murs. Une bonne assise en 
enrochement remontant au moins 30 cm au-dessus 
du NNN est nécessaire afin de stabiliser l'ouvrage et 
de protéger la berge des vagues provenant de la navi­
gation. 

Palplanches végétalisées 

Les palplanches végétalisées peuvent être utilisées 
pour éviter d'occuper une grande emprise en repre­
nant une profondeur d'eau importante tout en assurant 
une pente douce permettant de créer une plage d'hélo­
phytes. Un talutage du haut de la berge par un apport 
de matériaux terreux compactés est nécessaire à l'im­
plantation des hélophytes sur cette plage d'hélophytes 
de pente comprise entre 12:4 et 20:4 selon l'emprise 
disponible. 

La résistance de cette technique aux sollicitations de 
la navigation est importante dans la mesure où elle per­
met, en fixant la cote de recépage du rideau de palplan­
ches au niveau maximal de la houle calculée, de bien 
protéger la végétation disposée en arrière (hélophytes). 



Bibliographie 
Références générales 

CFGB - Petits barrages. Recommandations 
pour la conception, la réalisation et le 
suivi. Cemagref éditions, 176 p., 1997, 
http ://www.barrages-cfbr.org/Info/ 
documentation/texte/pb2002/francais/ 
pb2002-s0.pdf 

CIGB-ICOLD - Calcul statique des barra­
ges en remblai, Bulletin, n° 53, 1986. 

CIRIA-CUR-CETMEF - The Rock Manual. 
The use of rock in hydraulic enginee­
ring, January 2007. 

Feil R., et al. - Geotechnical engineering of 
dams, 2005. 

Poster M., Feil R., Spannagle M. - The sta­
tistics of embankment dam failure and 
accidents. Can. Geotech. J. 37, 2000, 
p. 1000-1024. 

Ministère de !'Équipement, du Transport et 
du Logement, CETMEF - ROSA (recom­
mandations pour le calcul des états 
limites des ouvrages en site aquatique), 
2000. 

Norme NF-P 94-325-2, gabions. 

Poulos S.J. - The strain-stress curves, 1971. 
US Army Corps of Engineers - Design and 

Construction of Levees, EM 1110-2-1913, 
2000. 

US Army Corps of Engineers - Slope Sta­
bility, EM 1110-2-1902, 2003. 

US Army Corps of Engineers - General 
Design and Construction Considerations 
for Earth and Rock-fill Dams, EM-1110-
2-2300, 2004. 

Analyse de risques 

Villemeur A. - Sûreté de fonctionnement 
des systèmes industriels, fiabilité, fac­
teurs humains, informatisation. Paris, 
Éd. Eyrolles, 1988, 798 p. 

Zwingelstein G. - La maintenance basée 
sur la fiabilité. Guide pratique d'appli­
cation de la RCM, Éd. Hermes, 1996, 
666 p. 

Modèle géologique 

Antoine P., Barbier R. - Géologie des bar­
rages de faible hauteur et de leur rete­
nue. Annales de l'ITBTP, supplément au 
n° 312, 1973, p. 27-46. 

Couturier B. - La géologie des barrages 
collinaires. Bulletin de l'AIGI, n° 31, 1985, 
p. 51 à 57. 

Couturier B. - Les études géologiques dans 
les projets de barrage. Thèse de doctorat 
d'État, université de Grenoble 1, 1987, 
350 p. 

Couturier B., Lautrin D., Brunel P. - Géo­
logie et conception des petits barrages 
dans les molasses du Sud-Ouest de la 
France. Colloque technique sur les petits 
barrages, CFGB-AFEID, Bordeaux, 1993, 
p. 203-216. 

Fauchard D., Mériaux P. - Méthodes géo­
physiques et géotechniques pour le dia­
gnostic des digues de protection contre 
les crues. IREX-CEMAGREF, 2004, 
124p. 

Fauchard D., Mériaux P. - Mise en œuvre 
des méthodes géophysiques à grand 
rendement pour le diagnostic des digues 
de protection contre les inondations. 
Ingénierie, n° spécial, 2005, p. 83-90. 

Gignoux M., Barbier R. - Géologie des bar­
rages et des aménagements hydrauli­
ques. Paris, Masson, 1955, 344 p. 

ICOLD - Fondations de barrages. Bulletin 
n° 129, 2005. 

Lautrin D. - Géologie des barrages et des 
retenues de petite dimension. CEMA­
GREF, ENITRTS, 1990, 144 p. 

Lérou J. - Géotechnique 1 (Cours). INSA, 
Toulouse, 2005-2006. 

Lugeon M. - Barrages et géologie. Paris, 
Dunod, 1932, 136 p. 

US Army Corps of Engineers - Geotech­
nical investigations, EM-1110-1-1804, 
2001. 

Wahlstrom E. - Dams, dam foundations 
and reservoir sites. Developments in 
geotechnical engineering. Elsevier scien­
tific publishing company, 1974, 278 p. 

Walters R. - Dam geology. Butterworth, 
1962, 336 p. 

Morphologie fluviale 
Degoutte G. - Diagnostic, aménagement 

et gestion des rivières : hydraulique et 
dynamique fluviales appliquées. Tee & 
Doc éditions, 2006, 396 p. 

Modèle géotechnique 
Sarton N.R., Lien R., Lunde J. - Enginee­

ring classification of rock masses for the 
design of tunnel support. Rock Mech. 
6 (4), 1974, p. 189-239. 

Bieniawski Z.T - Geomechanics classifica­
tion of rock masses and its application in 
tunnelling. Advances in Rock Mechanics 
2, part A, Washington, DC National Aca­
demy of Sciences, 197 4, p. 27-32. 

Cedergren H.R. - Seepage, drainage and 
flow nets, 1989. 

Soares C. - Stability of compacted rockfill 
slopes. Géotechnique, vol. 34, n° 1, 1984, 
p. 61-70. 

Hoek E., Brown E.T. - Underground Exca­
vations in Rock. London, Instn Min. 
Metall., 1980, 528 p. 

Hoek E. - Strength of rock and rock mas­
ses. ISRM News Journal, 2 (2), 1994, 
p. 4-16. 

Hoek E., Carranza-Torres C., Corkum B. -
The Hoek-Brown failure criterion. Proc. 
5th North American Rock Mechanics 
Sym. and 17th Tunneling Assn of Canada 
conf. Toronto : NARMS-TAC, 2002, 
p. 267-271. 

Mello V.F.B. - Reflections on design deci­
sions ofpratical significance to embank­
ment dams. Geotechnique, n° 3, septem­
ber, 1977, p. 281-355. 

Philipponnat G., Hubert B. - Fondations et 
ouvrages en terre. Eyrolles, 2006, 550 p. 

US Bureau of Reclamation - Barth manual 
Part 1 - 3rd Edition, 1998. 

Modèle hydraulique 

US Army Corps of Engineers - Seepage 
Analysis and Control for Dams, EM 
1110-2-1901, 1986. 

Sollicitations dues aux courants natu­
rels, au vent et aux bateaux 

Institution of Civil Engineers - Floods and 
reservoir safety, third edition, Thomas 
Telford Publications, London, 1996, 
64p. 

Sancold - Interim guidelines on Freeboard 
for dams, Safety evaluation of dams, 
1990. 

Saville T., McClendon E., Cochran A. -
Freeboard Allowances for Waves in 
Inland Reservoirs. Journal of the Wate­
rways and Harbours Division, ASCE, 
1962. 

Smith J. - Wind Wave Generation on Res­
tricted Fetches. Coastal Engineering 
Research Center, Waterways Experi­
ment Station, Vicksburg, MS, 1991. 

US Army Corps of Engineers - Coastal 
engineering manual, Waterways Expe­
riment Station, Vicksburg, MS, 2003. 

US Army Corps of Engineers - Shore pro­
tection manual, Waterways Experiment 
Station, Vicksburg, MS, 1984. 

69 
REVUE FRANÇAISE DE GËOTECHNIQUE 

N° 136 
3e trimestre 2011 





Recommandations 
sur la conception, le calcul, 
l'exécution et le contrôle 
des colonnes ballastées 
sous bâtiments 
et sous ouvrages sensibles 
au tassement 

Avant-propos 
Cette version n ° 2 de 2011 vise à modifier le texte paru dans la RFG n ° 111 de 

2005 pour prendre en compte les retours d'expériences et les observations de 
l'USG, et pour mieux appréhender les inter-actions sol-structures. Cette version 
ajoute également des chapitres relatifs aux dimensionnements à partir des essais 
de laboratoire et des essais au pénétromètre statique. Elle constitue le référentiel 
sur lequel doivent s'appuyer tous les constructeurs (au sens de l'article R111-40 
du code de la Construction et de !'Habitation) ainsi que les bureaux de contrôle, 
pour tout ce qui concerne la conception, le calcul, l'exécution et le contrôle des 
colonnes ballastées et leurs interactions avec des bâtiments et des ouvrages sen­
sibles au tassement les surmontant. 

Ont participé à la rédaction du présent document : 
P. AGUADO (Apave) 
P. BERTHELOT (Bureau Veritas) 
L. CARPINTEIRO (Socotec) 
F. DURAND (Fugro Geotechnique) 
M. GLANDY (Soletanche Bachy Pieux) 
Ph. LiAUSU (Ménard) 
B. PEZOT (Ménard) 
Ch. POILPRE (Consultant) 
S. LAMBERT (Keller Fondations spéciales) 
J.-P. VOLCKE (Franki Fondation) 

Ont également participé aux discussions : G. BILLOET (Keller Fondations Spé­
ciales) et J.-R. GAUTHEY (SPIE Fondations). 

Ce document a reçu l'aval de l'Union syndicale géotechnique (USG) et du 
Comité français de mécanique des sols (CFMS). 
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•Commentaire n° 1. Ces essais doivent être réali­
sés par un spécialiste agréé par le maître d'ouvrage. 

2) Les résultats sont regroupés dans le dossier de 
récolement. 

3) En outre, la tolérance d'exécution (cf. alinéa 4.9) 
est vérifiée à raison d'une colonne pour 80 pour les dal­
lages et radiers par sondage et pour toutes les colon­
nes sous semelle. 

• Commentaire n ° 1. Les colonnes réalisées hors 
tolérances sont reportées sur un plan de récolement. 

Fréquence des essais 
(cf. tableau V) 

Contrôle du diamètre 

1) Le dégarnissage sera réalisé sur des colonnes 
hors ouvrage, sur les différentes couches dont la pro­
fondeur permet la vérification. 

2) Pour des raisons de faisabilité, ce dégagement 
se fera souvent en tête de colonne, sur une profondeur 
minimale de 1 m sous la plate-forme. 

Contrôle de continuité 

(1) Le pénétromètre statique (norme NF P 94.113) 
est adapté à cette vérification ; le pénétromètre dyna­
mique (NF P 94.114) peut éventuellement être utilisé. 

Contrôle de compacité 

1) Il est réalisé à l'aide d'un pénétromètre statique 
(norme NF P 94.113). 

2) Ce contrôle doit descendre 1 m sous la base de la 
colonne, sauf refus sur la couche d'assise. 

3) Pour être en accord avec les caractéristiques 
reprises dans l'alinéa 5.3, la caractéristique minimale 
en tout point de !'axe de la colonne à partir de 1 m de 
profondeur doit être égale à : 

qcm = 10 MPa 
• Commentaire n° 1. Dans le cas de valeurs infé­

rieures, des justifications spécifiques devront être appor­
tées. 

Fréquence des essais. 

• Commentaire n° 2. Rappel de la définition de la 
résistance de pointe lissée (qc,,) : 

a est égal 0,5 m ; 

J D+3a () q =-r rr z ·dz 
cm 4aJD-a '1c 

D est la profondeur à laquelle on considère la caracté­
ristique; 
qJzJ est la mesure obtenue, écrêtée à 1,3 qcm· 

• Commentaire n° 3. Ces essais peuvent présenter 
des difficultés de réalisation : 
- blocage sur gros éléments du matériau constitutif de 
la colonne; 
- déviation du train de tige susceptible de sortir de la 
colonne. 

Dans ce cas, l'entrepreneur doit fournir l'enregistre­
ment de la colonne concernée et proposer un nouveau 
programme de contrôle. 

•Commentaire n° 4. Les autres essais in situ habi­
tuels en géotechnique, à savoir l'essai au pressiomètre 
(norme NF P 94.110) avec essai tous les mètres et l'essai 
au pénétromètre dynamique de type A (au sens de la 
norme NF P 94.114), sont d'utilisation plus délicate dans 
les matériaux de type ballast. 

Dans le cas où la stabilité des parois du forage pres­
siométrique ne peut être assurée, l'essai pressiométri­
que peut être réalisé en introduisant la sonde équipée 
d'un tube fendu par refoulement (cf NF P 94.110-1). 

Pour être en accord avec les caractéristiques repri­
ses dans l'alinéa 5.3, la caractéristique minimale en tout 
point de l'axe de la colonne à partir de 1 m de profon­
deur, en tenant compte des corrélations les plus récen­
tes, doit être respectivement égale à : 

p1 = 1,2 MPa 
qd= 10MPa 

Dans le cas de valeurs inférieures, des justifications 
spécifiques devront être apportées. 

Essai de chargement 

1) C'est un essai de chargement à 1,5 fois la charge 
ELS de la colonne QN sur une colonne de !'ouvrage. 

2) L'essai de chargement nécessite la mise en place 
d'une semelle en tête de la colonne préalablement 
arasée sous le matelas de répartition. La surface de la 
semelle doit rester inférieure à 2,5 fois la section théo­
rique de la colonne. 

Contrôle du diamètre 1 par tranche de 50 colonnes jusqu'à 100, minimum 3 au-delà 

Contrôle de la continuité 

Contrôle de la compacité 

Essai de chargement* 

1150 1/20 Seulement en cas 
d'anomalie 

1/80 sous dallage ou radier + 1/20 sous massif avec un minimum de 5 

1/50 

1 essai jusqu'à 800 met un autre 1 essai jusqu'à 2 000 met 400 colonnes, 
par tranche au-delà et un autre au moins au-delà 

* Pour les chantiers de moins de 1 000 m de colonnes ballastées par voie sèche (800 m par voie humide), on peut ne pas procéder à un essai de 
chargement mais, dans ce cas, la contrainte admissible sera minorée d'un coefficient égal à 1,5. 
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INSTRUCTIONS AUX AUTEURS 

Le projet d'article sera envoyé en deux exemplaires, accompagnés de la version électronique à l'un des 
rédacteurs en chef de la revue : 

Philippe MESTAT 
IFSTTAR 
58, boulevard Lefebvre 
75735 Paris CEDEX 15 

Frédéric PELLET 
INSA-Université de Lyon 
Campus LyonTech La Doua 
20, av. A Einstein 
69621 Villeurbanne CEDEX 

Denis FABRE 
CNAM 
2, rue Conté 
75141 Paris CEDEX 3 

Un projet d'article sera composé sous Word, présenté en double interligne, sur feuilles de format A4 
paginées. Un projet d'article (y compris la bibliographie) ne devront pas dépasser une trentaine de pages; 
un projet de notes techniques, une dizaine de pages. 
La première page comprendra le titre en français et en anglais, les noms, prénoms, organismes, adresses, 
des auteurs et les numéros de téléphone, fax et l'adresse électronique de l'auteur correspondant. 
Les résumés, ainsi qu'une liste de mots~clés (moins de 10) devront être également fournis en français et en 
anglais, les résumés n'excédant pas 200 mots. 
Les graphiques devront être de bonne qualité, avec des caractères et des chiffres d'assez grande taille 
pour en permettre une lecture aisée après une éventuelle réduction. Les traits devront être d'une épaisseur 
suffisante. Les titres des figures devront être fournis en français et en anglais. 
Les photographies devront avoir été scannées à 300 dpi (format jpg ou tif) et fournies dans des :fichiers à 
part (néanmoins, une sortie papier doit servir de document témoin)*. 
Les tableaux pourront être intégrés dans le texte, leur titre fourni en français et en anglais. 
Les équations seront numérotées entre parenthèses après l'équation. On utilisera les unités SI. 
Les références bibliographiques citées dans le texte seront du type (Baguelin et Jézéquel, 1978), pour un 
ou deux auteurs; (Wastiaux et al., 1988) pour plusieurs auteurs. 
La bibliographie, en fin d'article, sera présentée par ordre alphabétique des premiers auteurs: 
- pour les ouvrages : titre en italique, le reste en romain ; 
- pour les revues et actes de conférences publiés : titre de la revue ou de la conférence en italique, le reste 
en romain; 
- pour les rapports internes et les thèses : texte tout en romain. 
Par exemple : 
Baguelin F., Jézéquel J.F. - The pressurementer and foundation engineering. Series on rok and soil 
mechanics, vol. 2, n° 4, Trans-tech Publications, 1978. 
Wastiaux M., Ducroq J., Corbetta F. - Les pieux maritimes du pont Vasco de Gama. Revue française de 
géotechnique, n° 87, 1999, p. 27-33. 

*Il est rappelé que les figures et photos sont imprimées en noir et blanc: l'usage de la couleur n'est donc pas recommandé. 
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