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Le Cemagref est un établissement public de recherche sous la tutelle du
ministère de I'Enseignement supérieur et de la Recherche, et du ministère de
l'Agriculture et de la Pêche.
Ses équipes conçoivent des méthodes et des outils pour I'action publique en
faveur de I'aEriculture et de I'environnement. Leur maîtrise des sciences et
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I'agriculture, à l'agro-alimentaire et à l'environnement.

La recherche du Cemagref concerne les eaux continentales, ainsi que les
milieux terrestres et I'agriculture.
Elle permet d'élaborer des méthodes et des outils de gestion intégrée des
milieux, de conception et d'exploitation d'équipements.

Les équipes qui rassemblent un millier de personnes réparlies sur le territoire
national, sont organisées en quatre départements scientifiques :

r Gestion des milieux aquatiques

r Équipements pour !'eau et I'environnement

r Gestion des territoires

r Équipements agricoles et alimentaires

En ce qui concerne le déparleme nl Équipements pour l'eau et l'environ-
nement,les programmes de recherche portent principalement sur :

- I'optimisation des équipements et aménagements hydro-agricoles ;

- le développement de méthodes de surveillance et de prévention, et
d'ouvrages de protection pour les risques liés aux avalanches, à l'érosion des
terres, aux ruptures de barrages ;

- la gestion des services publics : optimisation des réseaux d'eau potable et
des installations de déchets municipaux.





RESUME

En France, la mise en oeuvre d'ouvrages spécifiques de génie civil qualiliés de "barrages de
correction torrentielle" constitue un des principaux outils d'aménagement de protection des biens et
des personnes contre les risques torrentiels.

L'objectif premier de ce document est de proposer un ensemble cohérent, selon les principes
définis par la théorie des étatsiimites, de règles techniques de conception et de calcul des
barrages de correction torrentielle en béton armé en site non rocheux.

La démarche de dimensionnement retenue est illustrée par son application à la structure-type de
barrage la plus couramment employée en France : la structure dite "autostable".

En préalable, quelques grands principes de la correction torrentielle sont rappelés. Les ÿpes de
barrages usuels sont présentés avec leurs principales caractéristiques et applications. Certaines
spécificités, dans les bassins versants torrentiels, des études d'hydrologie, d'hydraulique et de
mécanique des sols sont évoquées. Leurs prises en compte, dans le cadre d'études préliminaires
nécessaires à une conception appropriée et durable des aménagements de protection, sont
abordées.

SUMMARY

ln France, specitic civil engineering creations, such as "torrent control dams" make up are one of
the main tools fitting out protection works against the tonent risks.

The first object of this document is to propose a coherent means, within the principles defined by
the limit equilibrium method, of technical rules of conceiving and calculating reinforced concrete
torrent control dams.

The choosen design code is illustrated by its application to the typical structure of the mosl used
dams in France, called "self stabilizing structure".

Betorehand, a few important principles of the torrential correction are reminded. The common
ÿpes of dams are presented with their main characteristics and applications. Some specificities in
the torrential watersheds of hydrology, hydraulic and soil mechanics studies are reminded.

Their considerations in the frame of preliminary design, necessary lor an appropriate and lasting
conceplion of protection works, are tackled.
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Ce document constitue l'expression
dimensionnement d'aménagemenls de
barrages de correction torrentielle, par la

AVANT.PROPOS

partielle d'une pratique courante d'études et de
protection contre les risques torrentiels, à l'aide de

division Protecüon contre les Erosions.

Le développement de cette pratique repose sur les expériences et les contributions techniques et
de recherche de nombreuses personnes aux fonctions et origines professionnelles différentes.

En premier lieu, il convient d'évoquer l'apport et le rôle essentiel des praticiens de terrain des
services de Restauration des Terrains en Montagne. Je tiens, personnellement, à remercier
particulièrement MM. D. WASZAK, G. CHARVET, M. JUGE, J.C. COCHETEAU, A. DELALUNE,
J.L. BOISSET et P. MERIAUX de m'avoir fait partager de nombreuses "expériences torrentielles".

Aujourd'hui comme hier, dans le cadre de diverses collaborations, l'équipe enseignante de
l'l.U.T. 1 de Génie Civil de Grenoble contribue à l'évolution et à l'amélioration de la qualité et de la
durabilité des ouvrages de correction torrentielle. Je tiens à en remercier très chaleureusement
Mme F. SEINTURIER, MM. C. JORIS, C. CROZE et J.M. DUTILLEUL.

Enfin, les membres anciens ou présents de la division Protection contre les Erosions du
CEMAGREF de Grenoble n'ont cessé d'enrichir les connaissances et de développer des outils
autorisant la pratique actuelle. Trois personnes y ont joué des rôles "pionniers" prépondérants :

MM. M. ESPINASSE, F. PERINET et M. MEUNIER.

La rédaction de ce document a mobilisé trois rapporteurs : Mme N. MATHYS, MM. J.M. TACNET
et C. DEYMIER, membres de la division Protection contre les Erosions. lls ont respectivement pris
en charge le chapitre 3, les chapitres 2 et 9 et enfin les chapitres 1, 4, 5, 6, 7 et I et la conclusion
générale.

La publication de ce document résulte également de l'aide de nombreux collègues et je tiens à
remercier MM. P. MERIAUX, P. ROYET, D. RICHARD, J.M. TACNET et M. MEUNIER de la
lecture critique et constructive de plusieurs chapitres qui leur furent confiés, M. M. BEAUMONT
pour la réalisation sous Autocad de nombreuses figures illustrant ce document et Mme M. GIRIER
pour la frappe et la mise en page de celui-ci.

C. DEYMIER

Juillet 1994
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AVERIISSEMENT

ll est souhaitable, sinon nécessaire, que la conception de tout aménagement de protection contre
les crues torrentielles à l'aide d'ouvrages de génie civil et notamment de barrages soit précédée :

- d'une étude dite de "programmation des actions" de gestion de l'espace et de protection
des biens et des personnes dans Ie cadre de I'aménagement global des grands bassins
versants. Le champ des types d'actions possibles est vaste et on peut évoquer:

. des actions de prévention : zonage des risques, réglementation foncière, gestion de
I'espace, alerte ;

. des aclions d'aménagement de ÿpe génie biologique: entretien et nettoyage des lits et
berges, reverdissements, reboisements ;

. des actions d'aménagements de type génie civil : seuils, barrages, digues, canaux,
curage, assainissement, drainage ;

. la gestion des crises ;

- d'une étude dite de "bassin". Celle-ci, conduite sur une unité geographigue pertinente
vis-à-vis des phénomènes, dresse un inventaire des phénomènes naturels générateurs
de risques, conduit leur analyse et celle des processus érosifs et propose des solutions
techniques adéquates envisageables à court et à long terme.

Nous allons dans ce document présenter l'application du génie civil à la conception d'ouvrages
transversaux de correction torrentielle : les banages, en limitant cette présentation essentiellement
aux études de dimensionnement des barrages en béton armé en site non rocheux.

De nombreux développements auront cependant une portée plus large. La démarche générale de
dimensionnement des banages de corection torrentielle en site non rocheux sera illustrée par son
application à la structure-tyæ de barrage la plus couramment employée en France, en conection
torrentielle : la structure "autostable".

Dans le cas des autres structures-types usuelles présentées, les modèles de calcul devront être
adaptés, mais les principes et I'organisation des études seront similaires.
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CHAPITRE I

INTRODUCIION AUX BARRAGES DE CORRECTION IORRENTIELLE

ET A L'ETUDE DE IEUR DIMENSIONNEMENI

1 . LES FONCTIONS DES BARRAGES DE CORRECTION TORRENTIELLE

Ceux-ci sont mis en oeuvre dans le cadre de deux types principaux d'aménagements.

1.1 . LES OUVRAGES DE CONSOLIDATION

Essentiellement constitués de banages généralement implantés en série (en escalier) au niveau
des chenaux d'écoulements dans les lronçons tortement érodables, la mise en oeuvre de ces
ouvrages (cf. photol.'l ) a principalement pour objectif la réduction voire l'extinction des
phénomènes érosils à leur genèse ou en cours de développement. On parle parfois de conection
active.

Ce type d'aménagement doit être conduit de l'aval vers l'amont, à partir de toute section ou
banage présentant de bonnes conditions de résistance à I'affouillement.

L'obtention de résultats notables nécessite souvent une quantité importante de barrages dont la
réalisation peut prendre de nombreuses années.

photo 1.1 : aménagement par barrages de consolidation
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L'objectif recherché peut être atteint par I'influence des ouvrages

- sur l'évolution du profil en long (c{. figure 1 .1 )

TOÊr.éflT rVOr.l mciee
lorgt divagoLior

€

figure 1.1 : fixation du profil en long

- sur les divagations latérales des écoulements et l'érosion des berges (cf. figure 1.2).

l
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figure 1.2 : lutte contre l'érosion latérale
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- sur les caractéristiques (vitesses et volumes) d'éventuels écoulements de laves
tonentielles (cl. figure 1.3).

figure 1.3 : action sur les laves lorrentielles

Dans certains sites I'atterrissement derrière les ouvrages peut également contribuer à la
stabilisation de berges instables (cf. figure 1.4)

figure 1.4 : stabilisation de berges instables

1.2 - LES OUVRAGES DE SEDIMENTATION

Ces ouvrages ont généralement pour objectifs

- la constitution d'un volume destiné au dépôt de matériaux solides transportés par les
écoulements torrentiels ;

- le contrÔle en qualité et/ou quantité (essentiellement sur la partie solide) des volumes et
débits des écoulements relâchés à l'aval.

O.

a.Ëerisrrat

oÉ'È gtismL
stabllir{
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Ces fonctions peuvent rarement être assurées indépendamment l'une de I'autre : la définition et la
gestion de ces ouvrages sont complexes.

lls nécessitent un suivi et un entretien
matériaux déposés) dont l'ampleur et le

réguliers (par curage mécanique et mise en décharge des
coût doivent être appréciés préalablement.

Des banages sont généralement mis en oeuvre à l'entrée et à la sortie de ces aménagements
(cf. figure 1.5). lls constituent des organes de transit et de contrôle des phénomènes torrentiels:
érosion régressive à I'amont, dépôt dans l'aménagement, qualité et quantité des écoulements
relâchés, érosion progressive ou régressive à l'aval.

La définition de ces aménagements comprend généralement des terrassements importants entre
les barrages d'entrée et de sortie: élargissement du lit, diminution de sa pente, délimitation de la
zone de dépôt par des digues latérales en remblai ou déblai de tout-venant torrentiel se raccordant
aux ouvrages et la réalisation d'une piste d'accès latéral ou amont au fond de la zone de dépôt
pour permettre le curage.

o

z.

@

/'=

1 : barrage d'entrée
2 : prolection contre l'affouillement
3 : zone de dépot
4: digues lalérales

5 : piste d'accès (curage)
6 : banage de sortie
7 : proteclion contre l'atfouillement
I : contre-barrage

figure 1.5 : les élémenls d'un ouvrage de sâJimentation
(d'après ZoLLINGER [4.4])
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Dans certains cas, on peut les compléter par des dispositifs freineurs intemes (cf. photo 1.2) et par
une plage de reprise aval ou un aménagement d'ouvrages de consolidation aval.

N'intervenant souvent qu'au niveau des processus de dépôt, les aménagements d'ouvrages de
sédimentation visent essentiellement à une protection des biens et des personnes par un contrÔle
des conséquences catastrophiques potentielles de ceux-ci. On parle de correction passive.

Ces aménagements sont généralement implantés en partie amont des cônes de déjection.

photo 1.2 : "dentsfreineuses"
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1.3 - AMENAGEMENTS MIXTES

Dans de nombreux contextes de bassins versants torrentiels, on combinera la mise en oeuvre
d'ouvrages de consolidation et d'ouvrages de sédimentaüon (cl. ligure 1.6).

Cela pourra être le cas, par exemple, de bassins où se développent des phénomènes torrentiels
pariiculiers (sources d'appons de matériaux non maîtrisables) pour lesquels une correction active
s'avère inadaptée, insuffisante, trop coùteuse, ou encore en cas de nécessité d'un dispositif de
protection des biens et des personnes rapidement etficace.

Falaise

r-l
I

I
I

I
t.

éboulemeôt
qé li frac t ion
chuLe de pierres

r- ,1,

I

I.
I

) Barrases de/ cônsolidation

\ l\-\

Berges
érodables

Ouvrage de
sédimentâtion

\
,,\-

ÂN

figure 1-6 : aménagement mixle
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2. LES TYPES DE BARRAGES

2.1 . OUELQUES ELEMENTS DE TERMINOLOGIE GENERALE

Vue ovol d'un borroge de consolldotion Coupe A-A d6 l'6l6mont---?â s-liuCIurr cfiftT_

+

1.N.l: pente du couronnameni
T.N, des oiles

1 : semelle
2 : voile
3 : bêche d'ancrage
4 : paralouille
5 : avancée sous cwette

Cuvelle déversoir

,tr

5

houtêur dê chute
sur londolion

I

T.N.

B : longueur lolole de lo semelle

figure 1.7 : terminologie

6 :perluis
7 : barbacane
8 : bavolel (partie de la semelle en aval du voile)
9 : talon (partie de la semelle en arnont du voile)

2.2. MATERIAUX DE REALISATION

Ces matériaux doivent présenter des qualités de résistance et de durabilité vis-à-vis des
agressions des écoulements torrentiels (abrasion, chocs, attaque chimique, corrosion, etc) et des
possibilités de mise en oeuvre adaptées aux sites torrentiels (durée, humidité, température...).

Selon les phénomènes torrentiels affrontés, le contexte socio-économique, les conditions d'accès
et de réalisation, les exigences de qualité, de durabilité, d'intégration paysagère, il peut être fait
appel à de nombreux matériaux : maçonnerie, bois, gabions, enrochements, métal, béton et béton
armé...

2.3 - STRUCTURES (formes) DES BARRAGES

2.3.1 - lntroduction

Sur le plan mécanique, un barrage sera une "structure" ou un ensemble de structures capable de
"conduire" des actions (forces et couples) dues aux poids, poussées des atterrissements et des
écoulements à des appuis extérieurs pouvant être sollicités : fond et berges du torrent.

uÜ ,.
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Selon la nature et l'intensité des actions (types de phénomènes torrentiels, hauteur et largeur
projetées de l'ouvrage), certaines contraintes géométriques imposées à l'ouvrage (nombre, taille et
position des pertuis, déversoir, raccordement aux berges...), les capacités des matériaux de
réalisation, la qualité (résistance et durabilité) des appuis extérieurs, le contexte technico-
économique, les compétences et moyens de calcul disponibles, on pourra faire appel à des
structures très diverses : "poids", "autostable", "voÛte", "plaque", à contreforts, ...

Dans de nombreux cas, les barrages doivent ou peuvent être constitués par association
d'éléments de structures (différentes ou similaires), séparés par des joints les rendant
indépendants. Cela peut être dû à la prise en compte :

- d'effets de variations dimensionnelles : retrait, dilatation des matériaux. La longueur d'un
élément de structure en béton armé ne devra pas excéder une valeur de 25 à 35 m
selon les régions. Des éléments contigus seront complètement séparés par des joints de
1 à 2 cm d'épaisseur (en polysÿrène expansé par exemple) ;

- de I'adaptation au profil en travers i

- de phénomènes particuliers (poussée de berges, tassements ditférentiels) et des efforts,
déformalions et déplacements pouvant en résulter. On favorise alors généralement
l'emploi d'éléments de structures les plus isostatiques possibles et de portée limitée. La
longueur d'un élément de structure en béton armé ne devra alors pas excéder une
valeur de I à 10 m et l'épaisseur des joinls sera plus élevée que celle des joints de prise
en compte des effets de variations dimensionnelles.

La ÿpologie courante assimilera souvent le ÿpe d'un banage au type de la structure de l'élément
central principal.

En terme de dimensionnement, il sera nécessaire :

- d'étudier successivement la structure de tout élément monolithique indépendant
constitutif du barrage ;

- d'apprécier l'adéquation des modèles de calcul des types de structure de base et de les
modifier compte tenu des particularités éventuelles (par exemple : cas d'ouvrage
monolithique autostable à semelle limitée à la partie centrale et aux ailes en consoles
latérales sur la partie centrale).

2.3.2 - Les principaux types de structures de base

2.3.2.1 - lntroduction

Conformément au préambule, nous nous limiterons dans ce document aux types de structures
applicables aux sites où berges et fondations ne sont pas rocheuses.

A I'exception des structures "plaque" et "poutres-plaque", habituellement au niveau des modèles
de calcul de stabilité exteme :

- on retienl unaquement des appuis sous fondation ;

- on exclut la prise en compte d'appuis perpendiculaires au parement des barrages ou
d'encastrements partiels pouvant résulter de phénomènes de mise en butée partielle des
sols. Ce choix est fait en raison :

de la sensibilité des sols à d'éventuels phénomènes d'érosion ou d'instabilité pouvant
entraîner une réduction des dimensions d'appuis,
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. des conditions de déplacement et de déformation des slructures nécessaires à la
sollicitation de ces phénomènes de butée (souvent imposslbles sans l'apparition de
désordres dans les structures).

La stabilité exteme est alors examinée :

- vis-à-vis des composantes verticales des réactions d'appuis au travers de l'étude des
équilibres d'état limite de mobilisation du sol de fondation et de l'étude des tassements ;

- vis-à-vis des composantes horizontales des réactions d'appuis au travers de l'étude de
l'éguilibre ultime de glissemenl.

Dans le cas de structures "plaque" ou "poutres-plaque", ou dans le cas de certaines dispositions
(bêche d'ancrage amonl, ...), des réactions d'appuis par butée partielle des sols ou par résistance
au cisaillement de massifs de sols pounonl être justifiees.

On trouvera cÈaprès des informations sur les cinq principaux types de structure de base employés.
Ceux-ci seront illustrés par un plan type d'élément central d'ouvrage de conection torrentielle
I'employant.

2.3.2.2 - Structure "poids"

* Plan Upe

VUE DE FACE AVAL COUPE A.A
(T.N. en sus)

T.N,A

A

h: houteur
de seclion

T.N.

VUE DE DESSUS B

figure 1.8 : structure "poids"

* Quelques caractéristiques

L'un des intérêts de ce type de structure est la possibilité d'un modèle de dimensionnement très
simple applicable aux ouvrages en béton, en gabions, en maçonnerie ou en blocs bétons
prétabriqués.
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Ce modèle exclut par essence l'apparition de contraintes de traction en toute partie de la section
ÿpe de calcul. ll n'est alors pas nécessaire, en cas d'ouvrage en béton, de réaliser de réels calclls
de ferraillage.

On conseille cependant vis-à-vis de divers phénomènes parasites, la mise en oeuvre d'un
fenaillage minimal "de bonne conslruclion" constitué par:

- des panneaux de treillis soudés de section forfaitaire disposés sur les deux parements et
en semelle;

- des poutres de ferraillage forfaitaire en chaînage de cuvette, couronnement et semelle.

L'atrsence de ferraillage "principal" dans le cas des ouvrages "poids" courants doit conduire à une
prudence d'emploi de ce type de structure dans les sites où se produisent des laves torrentielles et
où les ailes de l'ouvrage peuvent ètre exposées à des chocs de laves,

Dans un tel contexle, le Sabo Department japonais [1 .1] prescrit une épaisseur minimum de
l'ouvrage, au niveau de la zone de choc, de deux fois la dimension maximale des blocs pouvant le
percuter.

L'application de cette règle conduil rapidement à des épaisseurs importantes.

L'absence de ferraillage "principal" peut constituer également une limite à l'emploi de ce type de
structure dans des sites de caractéristiques de fondation très hétérogènes, soumis à poussées de
berges ou susceptibles d'affouillement très important.

Lorsque l'on introduit un débord (bavolet ou talon) encastré en semelle ou une avancée sous
cuvette ou lorsque les dimensions souhaitées de la section type de calcul conduisent à l'existence
de contraintes de traction, il devient nécessaire d'examiner le dimensionnement d'un lerraillage
adéquat.

Pour des hauteurs d'atterrissement efficaces équivalentes, une structure "poids" nécessite un sol
de meilleure résistance qu'une structure "autostable" bien étudiée. Cependant pour les hauteurs de
structure "poids" d'emplois conseillés, la résistance du sol de fondation en torrents ne constitue
généralement pas un facteur limitant.

Compte tenu du volume de béton nécessaire à leur réalisation, le coût de ce ÿpe de structure
dans le contexte économique français est rapidement considéré comme trop défavorable à leur
emploi. Celui-ci se trouve ainsi limité à des barrages de hauteur de sections inférieure à 4 m. Dans
ces conditions, il est adapté à toute largeur de site.

* Prédimensionnement

Fruit aval de 20 o/"

Fruit amont nul.

0,30h<B<0,40h.

Epaisseur minimale > 0,50 m
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2.3.2.3 - Structure "autostable"

* Plan tyoe

VUE DE FACE AVAL

A

A

VUE DE DESSUS

T.N.

ET

COUPE A-A
(T.N. en sus)

fi Bsup

Btol

B

h:houteur
de sectlon

T.N.

figure 1.9 : structure "autostable"

* Queloues caractéristiques

ll s'agit du ÿpe de structure le plus couramment mis en oeuvre en France dans le domaine des
barrages de consolidation de correction torrentielle.

Béalisé en béton armé, en structures métalliques parfois, son dimensionnement fait appel à des
modèles de calcul bien connus, largement validés et d'une approche relativement simple.

Dans le cas d'ouvrages en béton armé, la mise en oeuvre des ferraillages nécessaires reste
suffisamment simple et pratique.

Ce ÿpe de structure peut être adapté à des conditions :

- de sols de fondation de taible résistance, en intervenanl sur les longueurs de bavolet et
de talon ;

- d'affouillement partiel, par la mise en oeuvre d'un ferraillage spécifique transversal.

Dans le cadre des barrages de consolidation, il constifue souvent le ÿpe le plus économique pour
une gamme de hauteurs de section d'environ 3 à I m. Son emploi est parfois étendu à des
hauteurs de section entre 2 et 12 m pour différentes raisons: simplicité de mise en oeuvre et
ditfusion des modèles de calcul, contexte de réalisation... ll sera conseillé cependant d'examiner
également les avantages et les inconvénients d'un type de structure "poids" dans la partie basse
de cette gamme et d'un ÿpe de structure "à contreforts" dans la partie haute (r 8 m), Dans les
sites étroits (largeur à la base < 10 m) et si la qualité et la stabilité des berges le p€rmettent, on
examinera également les avantages et inconvénients d'une structure "plaque" ou "poutres-plaque".
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L'inconvénient de la structure "autostable" reste principalement une sensibilité à d'éventuels
phénomènes de sous pression en fondation. ll est cependant généralement possible d'envisager
des dispositions constructives réduisant lortement leurs influences.

On doit conseryer à l'esprit que l'avantage de ce type de structure réside dans un rapport favorable
entre le poids exercé sur la semelle et la poussée exercée sur l'écran. Celui-ci est très satisfaisant
dans le cas d'un ouvrage entièrement atterri et peu satisfaisant dans le cas d'un ouvrage non
atterri susceptible de constituer un bassin rempli d'eau.
Cet aspect doit être pris en compte, notamment dans l'étude de barrages de sortie d'ouvrages de
sédimentation faisant appel à ce type de structure. ll est souhaitable que l'élément central de
l'ouvrage soit alors prolongé largement sous les digues latérales et que l'étude de stabilité exteme
soit envisagée globalement.

* Prédimensionnement

h/12 < Bsup < h/8 Bsup > 0,40 m

E = Bsup

0,5.h<B<0,7.h

Bavde0,5àl mconseillé

2.3.2.4 - Structure à stabilisateur anière (ou amont)

tt Plan type

VUE DE FACE AVAL COUPE A-A
(T.ll. €n su")

Bsup

T.f{

h:houleur
de sccllon

Bslo T,t{

E

A
B

VUE DE DESSUS

figure 1.1O: structure à stabilisateuranière

i
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* Quelques caractéristiques

ll s'agit d'un ÿpe de structure dérivé du type "autostable". Dans celui-ci le poids des terres
supportées par le stabilisateur contribue à la stabilité de la structure.

Son intérêt réside

- dans un volume de fouille associée à la réalisation de ce ÿpe de structure inférieur à
celui nécessité pour une structure "autostable". Ce qui la rend particulièrement
intéressante au niveau de "l'encastrement" des ailes dans les berges oir l'on cherche à
éviter de déstabiliser les pieds de talus ;

- dans une réduction possible des efforts de poussées des tenes, si la I

stabilisateur est assez importante (pour intercepter le coin de poussée). Le
sépare alors le massif en deux massifs quasiment indépendants.

longueur du
stabilisateur

- dans la réduction des valeurs de moments de flexion des sections du voile en dessous
du stabilisateur, compte tenu principalement du moment de réaction à l'encastrement du
stabilisateur sur le voile. Ceci permet une réduction de l'épaisseur du voile.

Le modèle de calcul est fondé sur des hypothèses de capacités résistantes différentes du sol
d'appui sous la semelle et sous le stabilisateur et d'un tiassement progressif du sol de remblai sous
le stabllisateur, pouvant à l'extrême conduire à la disparition de tout contact entre le sol et le
stabilisateur. Cependant en conséquence, ce modèle ne prend en compte, au niveau de l'appui en
fondation et pour ce qui conceme les équilibres de mobilisation du sol de fondation que la
longueur B de semelle. ll en découle, pour pouvoir conserver un avantage réel en quantité de
fouilles, la nécessité d'un sol de fondation d'assez bonne qualité. Par ailleurs, pour que les
surcoÛts liés à la réalisation de ce type de structure restent relativement limités, il est nécessaire
que la hauteur de section soit forte (approximativement > 6 m).

Le dimensionnement de ce type de structure, dont l'application est restée relativement limitée,
nécessite de nombreux calculs pour parvenir à un profil optimisé représenlant un réel intérêt
économique vis-à-vis d'une structure "autostable". L'examen de son emploi semble surtout se
iustifier en cas de problèmes importants liés aux fouilles.

ll est fortement conseillé de protéger (revêtement adapté, enrochements, enfoncement, ...) la
semelle exposée à la chute des écoulements du déversoir.

* Pr&limensionnement

Celui-ci reste difficile à préciser en raison :

- de la sensibilité des calculs aux divers cas de charge possibles et aux conditions de
résistance du sol ;

- du nombre de paramètres (8, Bstab, hstab) pouvant être modulés ;

- du nombre limité de structures de ce type réalisées ne permettant pas une approche
pseudo-statistique.

Pour des structures de ce type à fonction mur de soutènement, GUERRIN [1.2] propose dans un
contexte de calcul simplifié :

- hstab - 0,63 h; - 0,2.h <Bstab<0,3.h;

-0,25.h< B<0,35.h; - Bsup= Estab= E;

- et nous y ajoutons Bsup - hstab/10, Bsup > 0,40 m.
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2.3.2.5 - Structu res à contreforts

ù Plans ÿoes

N' 1 : banage de consolidation

VUE DE TACE AVAL

T.N.

VUE DE DESSUS

figure 1 .1 1 : structure à contreforts de banage de consolidation

N" 2 : banage à contreforts amont d'ouvrage de sédimentation

VUE DE FACE AVAL

COUPE A-A
(1N-. €n sus)

N

COUPE A-A
(T-J.1. en sus)

T.N.

VUE DE DESSUS

figure 1.12 : slructure à contreforts amont de banage de sortie d'ouvrage de sâlimentation

I

E
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N" 3 : banage à contreforts aval d'ouvrage de sédimentation

VUE DE FACE AVAL COUPE A-A
( I.N. en

T.n

VUE DE DESSUS

T.N.

lortement des

figure I.13 : structure à conlreforts aval de barrage de sorlie d'owrage de séJimentation

'* Q u e lqu es c aractéri sti q u es

Le dimensionnement d'une pièce de construction (et donc son coût) dépend
distances entre points d'application des actions et sections d'appuis de cette pièce.

L'intérêt de la mise en oeuvre de structures à contrelorts dans les barrages de correction
torrentielle réside dans la constitution d'appuis intermâJiaires supplémentaires dont la position peut
être optimisée.

Ceux-ci sont constitués par les contreforts dont les formes et compositions peuvent présenter des
caractéristiques optimales compte tenu des propriétés du béton armé et des sollicitations d'appuis
à reprendre. lls peuvent permettre une réduction importante du dimensionnement des pièces
constituant le voile et la semelle des barrages, comparativement au dimensionnement de ces
mêmes pièces dans le cas d'une structure "autostable".

Dans le cas des ouvrages de soutènement routier classigues, la structure à contreforts est
généralement considérée comme préférable à la structure "autostable", sur le plan économique, à
partir de hauteurs d'ouvrages de 5 à 6 m.

Dans les divers contextes d'études et de réalisation des barrages de consolidation en correction
torrentielle, et compte tenu du nombre réduit de barrages ayant fait appel à ce type de structures, il
est plus difficile d'apprécier globalement une telle limite. Elle est vraisemblablement plus élevée
(vers 8- 10m) du fait de la longueur réduite des barrages, de la plus importante complexité de
réalisation et du temps de chantier plus long en résultant (exposant le chantier à des dégâts de
crues). On notera cependant que l'association entre des contrelorts coulés de manière classique et
des pièces de constitution des parements préfabriquées peut notablement réduire la durée de ces
chantiers.

Dans le domaine des banages de sortie des ouvrages de sédimentation, les structures à
contreforts présentent également souvent un double avantage :

- un rôle d'ouvrages de soutènement des digues latérales dédié à cefiains contreforts ;
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- un comportement mécanique idéal des contreforts pour constituer le support de profilés
métalliques en vue de la constitution de grille.

Ce ÿpe de structure a également permis, en certains sites favorables, la réalisation d'ouvrages
particuliers à double fonction de sédimentation et de consolidation du lit. Ces ouvrages sont
essentiellement conslitués d'un barrage principal de grande hauteur à structure à contreforts.
Celui-ci permet la constitution d'une importante capacité de stockage de matériaux
d'attenissement dont le curage n'est pas envisagé à moyen terme. Dans c€ contexte, ces barrages
ne sont pas ou peu atterris artificiellement et doivent posséder un parement très perméable (à
clairevoie de poutres béton préfabriquées, par exemple) afin d'éviter tout risque d'élévation
importante des hauteurs d'eau derrière l'ouvrage el réduire ainsi l'intensité des actions exercées.

:k Prédimensionnement

La grande diversité des structures à contreforts employées: contrelorts amont, contreforts aval,
rôle supplémentaire de soutènement latéral, parement plein, parement de grille métalligue,
parement de poutre béton préfabriqué, ... ainsi que le nombre réduit de réalisations dans chacune
de ces catégories dans le domaine des barrages de correction torrentielle ne permettent pas de
donner d'éléments généraux de prédimensionnement. Dans certains cas, il sera cependant
possible d'estimer la longueur de semelle selon un modèle s'inspirant de l'étude de stabilité
externe des ouvrages autostables (par combinaison de résultats en plusieurs sections ÿpes).

Dans le cas des ouvrages de soutènement routier, on retient généralement un espacement entre
contreforts variant entre 2,5 et 5 m.

ll est souvent nécessaire de prévoir un bêche d'ancrage sous la semelle de ces structures, au
niveau de l'amont des contreforts, afin de permettre un scellement d'ancrage sutfisant et approprié
des aciers principaux des contreforts.

2.3.2.6 - Structures "poutres-plaque" ("plaque")

* Plan type

VUE DE FACE AVAL
Î.N. F[ on su=)

A
T,N.

T.t{

E: 6poisseur du voile

VUE DE DESSUS

figure 1.14 : structure "poutres-plaque"

COUPE A-A
(-T.l{. en sus)
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tk Queloues caractéistiques

Un avantage essentiel de ce type de structure est sa simplicité de réalisation (fouilles, coffrages,
fenaillage, ...).

Contrairement aux structures précédentes le modèle de calcul prévoit que les berges (et non Ie
fond, dont on peut craindre la disparition, compte tenu de la faible largeur d'appui, suite à des
phénomènes d'affouillement ou de renards) sont principalement prises en compte pour assurer les
appuis de Ia structure monolithique constituant le barrage. ll est donc nécessaire que ces berges
soient stables vis-à-vis de phénomènes de glissement et d'érosion dus aux écoulements (une
attention particulière doit être portée au dimensionnement du déversoir et au tonctionnement des
barbacanes) et qu'elles possèdent, ainsi que le fond du torrent, des qualités de résistance
autorisant, en toute section, des déplacements similaires de la structure, afin d'éviter des
concentrations de contraintes intemes non appréciables à I'aide des modèles de calcul classiques.
Pour réduire ces risques de comportement hétérogène des appuis, on envisage généralement de
couler l'ouvrage "pleine fouille" sur la face aval ou un remplissage des fouilles aval à l'aide de
béton.

Lorsque ces conditions sont réalisées, ce type de structure s'avère très économique dans des sites
étroits (largeur à la base du profil en travers naturel < 8 - 10 m), à berges encaissées.

La stabilité exteme de ce type de structure est alors envisagée globalement, essentiellement par
des critères de stabilité des appuis.

La stabilité inteme peut être étudiée, soit selon un modèle simple de poutres en béton armé
horizontales, indépendantes et superposées, sur deux appuis latéraux extrêmes, soit selon un
modèle de plaque reposant sur deux ou trois appuis (en cas de sollicitation possible d'un appui en
fond du lit du torrent). Par prudence, en outre, on prend généralement en compte un encastrement
partiel de l'ouvrage dans les berges pour évaluer un ferraillage de la face amont. La partie des
ailes, au-dessus du niveau du déversoir, est étudiée pour sa part sur la base d'un fonctionnement
en console verticale encastrée sur le corps de l'ouvrage.

En Suisse, ce type de structure est semble-t-il d'application courante, mais la nature des sites
torrentiels non rocheux lrançais ne semble que rarement propice à son emploi.

Une description précise des modèles de calcul de ce type de structure ne sera pas développée ici
pour des raisons de volume de ce document. A court terme, il sera possible de se référer à [1 .3]
pou r des compléments d'inf ormation.

* Prédimensionnement

On adopte en général une épaisseur constante pour tout l'ouvrage (E > 0,40 m).

Nous ne donnerons pas ici de valeurs de prédimensionnement validées, car celui-ci doit prendre
en compte de trop nombreux paramètres (largeur du site à la base, largeur du site au niveau du
déversoir, hauteur de l'ouvrage, pénétration dans les berges, résistance des appuis, ...).

2.3.2.7 - Diverses remarques

* Epaisseur minimale

Une règle pseudo-empirique, à I'origine imprécise, préconise que l'épaisseur de tout voile de
banage de conection torrentielle en béton armé pouvant être soumis à des écoulements de laves
tonentielles soit supérieure à 0,40 m.
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* Adaptation de la torme des barrages aux profils des berges

ll est nécessaire que les éléments de structures d'ailes des barrages de consolidation çÉnètrent
notablement dans les berges (au minimum : 1 m). Un examen des risques de contoumement de
I'ouvrage par les écoulements tonentiels et des possibilités de phénomènes de renard peut
permettre d'apprécier la prolondeur de pénétration nécessaire.

La réalisation des fouilles dans les berges, associées à cette disposition soulève de nombreux
problèmes (sécurité, techniques, coûts, ...).

Lorsque les berges sont raides et stables, il sera intéressant d'envisager des ailes tonctionnant en
consoles horizontales encastrées sur le corps de l'élément de strucfure considéré. Cette
disposition nécessitera une adaptation des modèles de calcul de base, tant au niveau de la
stabilité exteme qu'au niveau de la stabilité inteme (mise en oeuvre d'un contrefort éventuel).

Lorsque les berges sont peu raides, il sera souvent envisageable de decomposer le barrage en
plusieurs éléments de structures indépendanb de niveaux de fondation différents.

Dans certains siles larges oir l'écoulement peut être maintenu à l'écart des berges et à condition
de pouvoir compacter les sols:la disposition présentée par LIONET [1 .4] et illustrée par la
figure (1 .15) faisant appel à des murs de retour aval en pied de berges est parfois employée.

Rechârgment en tout vemnt
conpacté

Ræhargment m tout vemnt
conpaôté

Mur de retourltur de rBtour

Vue de face

Vue de dessus

ligure 1 .15 : adâptation aux berges en sites larges

Enfin, on nolera que l'on peut, dans certains sites, réduire les risques de contoumement et de
renard au niveau des berges par la mise en oeuvre de massifs de coins amont en remblai
compacté, protégés par des enrochements, des épis ou des murs de retour en biais.

"E'-"
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* Drainage des ouvrages

L'objectif du drainage est de diminuer les pressions interstitielles dans le remblai d'atterrissement.
L'influence des dispositits de drainage est inconteslable, mais difficile à quantifier en raison de la
variabilité des durées et intensités des charges hydrauliques, de l'hétérogénéité des propriétés
hydrauliques des dépôts torrentiels et de l'évolution de ces propriétés dans le temps (fréquent
colmatage progressif des sols de tonents). L'efficacité ne se traduit pas nécessairement en
intensité de débit recueilli. Celui-ci peut être très faible, en particulier dans les sols peu
perméables.

La mise en oeuvre de dispositifs de drainage minimal à l'aide de barbacanes dans les parements
est absolument nécessaire. Au niveau du corps central on peut réaliser des pertuis ou des
barbacanes de diamètre important. Au niveau des ailes et au-dessus des berges les barbacanes
seront de diamètre faible ou on envisagera un dispositif de protection des pieds de berges contre
la chute des écoulements des barbacanes.

Pour les raisons évoquées précédemment, nombre, diamètre et position adéquats des barbacanes
sont difficilement appréciables avec précision. Dans de nombreux cas, des contraintes de mise en
place et de tonctionnement des ferraillages interviennent dans les choix. Un niveau de
barbacanes, aussi bas que possible dans le parement, est souhaitable. L'observation d'ouvrages
en contexte analogue, dont le fonctionnement est jugé satisfaisant, s'avère très utile.

La réalisation d'un tapis drainant sous la semelle (couche de matériaux très perméables protégée
du colmatage) est également qualitativement intéressante. ll est cependant nécessaire de garantir
un débouché aval permanent aux écoulements drainés.

Dans certains sols de torrents peu perméables, la mise en oeuvre de dalles de béton poreux ou
d'un géotextile adéquat le long des parements amont améliore l'etficacité et la durabilité du
drainage. Les "anciens" faisaient parfois appel à des blocages de blocs contre le parement amont.

En face supérieure de semelle un dispositif plan analogue, pouvant être poursuivi à l'amont de la
semelle, améliore également le drainage. Dans cette disposition, on peut employer facilement des
matériaux grenus (graviers propres et correctement gradués). Ce dispositif doit bien sur être en
correspondance avec un niveau de barbacanes (et éventuellement un collecteur aval) fonctionnel.

Ces dispositifs complémentaires doivent vérifier des conditions de filtre vis-à-vis des dépôts
torrentiels afin d'éviter l'entraînement des particules du sol vers le matériau filtrant et pour faciliter
l'écoulement de l'eau libre du sol drainé vers le filtre. La connaissance de la granulométrie des
dépôts est nécessaire.

* Limitation de la hauteur des ouvrages

Dans un contexte de fondation superficielle, les capacités de résistance des sols de torrents vis-à-
vis des états de mobilisation du sol en fondation impliquent une limitation à la hauteur possible des
structures.

On peut approximativement fixer, dans des sols torrentiels de bonne résistance, une telle limite à
une valeur comprise entre 10 et 15 m, selon les conditions d'inclinaison et d'excentricité de la
résultante des actions sur la fondation. Ces conditions peuvent être "gérées" partiellement par les
dimensions données à la semelle (notamment le centrage du voile sur celle-ci).

Diverses dispositions constructives : parafouille et beche anière, enfoncement de la semelle,
subsùtution des sols d'atterrissements ou de fondation, ... peuvent parfois palller un manque de
résistance du sol de fondation. ll semble cependant souvent économiquement préférable, si cela
n'est pas incompatible avec la fonclion de I'ouvrage, d'envisager plutôt plusieurs barrages de plus
faible hauteur.

Par ailleurs, l'accroissement de l'importance des phénomènes de fosse d'affouillement avec les
hauteurs de chute des barrages, les difficultés de mise en oeuvre et le coût des dispositifs de
protection pouvant en résulter, doivent être pris en considération.
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* Hauteur économique optimum des banages de cansolidation

ESPINASSE [1 .5] avait, dans le cadre d'hypothèses ÿpes générales sur le coût des matériaux et
les cas de charge des barrages, mis en évidence que le coût par mètre linéaire horizontal de
banage de consolidation croît sensiblement comme le cané de la hauteur sous cuvette du
barrage.

Cette relation milite fortement pour I'abandon de barrages de hauteur importante au profit de
plusieurs barrages de hauteur cumulée eflicace équivalente.

Cependant, M. ESPINASSE considérait que la prise en compte (non réalisée dans son approche)
des lrais divers d'installation de chantier (acces, dérivation des eaux, ...), de confection et
protection des cuvettes-déversoirs, etc... devait modérer la portée de cette relation.

En conclusion, il considérait que I'optimum économique probable devait se siluer aux alentours
d'une hauteur sous cuvette de 4 - 5 m.

* Tableaux de dimensionnement des études globales du coût des banages

Deux études:ESPINASSE [1 .51 et BECHETOILLE [1 .6] ont permis, dans le cadre de diverses
hypothèses de prix, d'accès et de cas de charge des banages, la réalisation de tableaux de
dimensionnement et de coût propres à divers types de structure ("poids", "autostable", à
stabilisateur arrière, "poutres-plaque").

* Logiciels de calcul de barrages

Le calcul des diverses structures présentées précédemment nécessite la réalisation de nombreux
calculs répétitifs et fastidieux.

Pour répondre aux besoins de qualité et d'optimisation des concepteurs de barrages de correction
torrentielle et dans une optique de rationalisation, la division "Protection contre les Erosions" du
CEMAGREF de Grenoble a réalisé des programmes informatiques de calcul des principales
structures employées: structure "poids", structure "autostable", structure à stabilisateur arrière,
structure "poutres-plaque" dans les conditions de chargement propres au conte)de torrentiel. Elle a
également conÇu, en collaboration avec le service départemental de l'lsère de Restauration des
Terrains en Montagne, un logiciel d'études et de dessin des plans d'exécution des barrages
autostables.

2.3.3 - Choix entre types de structures

L'éventail des choix possibles est limité par le ÿpe de matériaux de réalisation employé et ses
propriétés.

Pour des ouvrages en gabions, maçonnerie, ou béton non armé, seule la structure poids sera
adéquate en site non rocheux. Pour les ouvrages en construction métallique, des structures
autostables et des structures à ossatures (tirants, treillis, ...) pourront être retenues. Dans le cas
des ouvrages en béton armé, loutes les structures précédemment décrites peuvent être
envisagées.

Le choix devra prendre en compte :

- la nature et I'intensité des actions susceptibles de solliciter la structure : hauteur de
l'ouvrage, nature des phénomènes torrentiels, la variabilité des niveaux
d'atterrissement ;

les caractéristiques du site : adaptation aux berges, largeur du site, résistance
mécanique des sols d'appuis, stabilité des berges, importance des fluctuations du fond
du lit:
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- le contexte d'études et de travaux : intervention d'urgence ou programmée, conditions
d'accès et de chantier, risques liés aux crues, compétences des entreprises ;

- l'économie du p@et: coût d'études, coût de réalisation, importance du budget
disponible.

Le paragraphe 2.3.2 a déjà présenté pour les types de structures de base leur adéquation à divers
contextes.

En ce qui conceme les banages de consolidation et les barrages d'entrée d'ouvrages de
sédimentation en béton armé en site courant, non rocheux et non soumis à poussées de berges, le
choix peut souvent être réalisé à partir des critères principaux, résumés dans le tableau ci-
dessous.

Gamme de hauteur de
sections pour
laquelle la structure

esl généralement
économiquement
convenable

Sensibilité arx phéno-
mènes'parasites" pou-
vant entraîner des
déplacements venicaux
des appuis :

- affouillement
- lassements
- résislance en fondation

Problèmes techniques
d'études et de réalisa-
tion : durée, comple-
xilé, compétences
nécessaires

Structure "poids' entre2et4m ïrès sensible. A decon-
seiller si l'ouvrage est
étudié selon le modèle
de calcul class(ue

laibles

entre3etSm L'étude d'un fenaillage
spécif§ue et la mise
en oeuvre de dispositifs
constructifs particuliers
adorisent couramment
son emploi

faibles à modérés

Structure à stabilisateur
arrière

entre 6 et 12 m Assez sensible si les
phénomènes "parasites"
sont importants ;des
f erraillages spécif iques
du voile et du slabilisateur
doivent être envisagés

importants

Structure à contreforts entre I et 15 m Mêmes remarques que
pour les ouvrages auto-
stables

importants

En ce qui conceme les barrages de sortie d'ouvrages de sédimentation en site non rocheux
associés latéralement à des digues en tout venant, on rencontre principalement trois ÿpes de
structures :

- une variante de structure "autostable" (à pertuis verticaux) se prolongeant dans les
digues latérales. Celle-ci présente l'intérêt de conditions d'études et de réalisations
simples. Un dimensionnement satisfaisant de ce type de structure nécessitera
cependant la possibilité de prise en compte d'un poids suffisant de digues latérales
agissant sur la semelle de l'ouvrage.
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Cette contrainte et la préservation d'une largeur suttisante des sections d'écoulement à
l'amont et I'aval immédiats de la structure nécessitent fréquemment la mise en oeuvre
d'un dispositif constructif supplémentaire de raidissement des talus (parallèles à
l'écoulement) des digues latérales au niveau de leur jonction avec la structure. Lâ
possibilité de donner également à ces dispositifs constructifs un rôle de contrelorts
devra être examinée selon les conditions de hauteur et de largeur de barrage
souhaitées ;

- deux variantes de structures à contrefort illustrées par les plans types des figures ('1.12)
et(1.13). On leur associe fréquemment, immédiatement à l'amont eVou l'aval, des
ouvrages de soutènement de type "autostable" (ou à contreforts, selon la hauteur) pour
assurer sur un tronçon suffisant la tenue des talus (parallèles à l'écoulement) des digues
latérales au niveau de leur jonction avec la structure.

3. DEMARCHE GENERALE D'ETUDES DES BARRAGES

DE CORRECTION TORRENTIELLE

3..I . PHOCEDURE GENERALE

Le schéma de gestion de l'espace et de protection des biens et des personnes ou une étude de
bassin permet d'ordinaire d'apprécier la définition globale du ou des banages à étudier: fonction,
hauteur eVou volume efficace souhaités, implantaüon approximative.

Cette définition doit être précisée par la conduite d'études prÉliminaires détaillées :

- étude topographique ;

- étude hydrologique ;

- étude hydraulique des phénomènes torrenüels, dispositifs constructifs associés
(déversoir, protection contre l'aflouillement) ;

- reconnaissance géotechnique du site, détermination des caractéristiques de mécanique
des sols nécessaires aux dimensionnements.

A l'issue de celles-ci, compte tenu des phénomènes hydrauliques, des contelites de
fonctionnement et de réalisation envisagés, il est possible de définir conjointement et en
cohérence :

- le ÿpe de slructure (ou les ÿpes en cas d'études compaEtives de variantes) du ou des
éléments constitutifs du barrage ;

- les "cas de charge" ou situations susceptibles de solliciter ces éléments de structure au
cours de la vie de l'ouvrage (qualitativement et quantitativement).

On peut plus ou moins précisément en dâluire un prédimensionnement des types de structures
relenues.
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Le dimensionnement délinitil des éléments constitutits de barrages résultera de la conduite des
études dites de "stabilité e).teme" et de "stabilité interne" de ces éléments.

Les études de "stabilité exteme" consisteront, pour tout élément de structure monolithique
indépendant constitutif du barrage, à la vérilicalion ou à la détermination d'un dimensionnement
permettant de satisfaire, en toutes situations retenues précédemment, à des conditions d'équilibre
statique (glissement, ...) de l'élément, de limitations des contraintes et des déformations dans les
appuis extérieurs sollicités el de stabilité du site (au sens stabilité des pentes) compte tenu de
l'influence future du barrage. On en déduit les diagrammes des réactions d'appuis.

A ce niveau d'études on n'examine aucunement les contraintes et déformations des matériaux
constitutifs de l'élément. A ce stade, ces matériaux sont considérés comme homogènes et leurs
poids spécifiques, ainsi que leurs caractéristiques de frottement aux interfaces de contact sont
seuls nécessaires aux études.

Les éléments de structure dont le dimensionnement permet de satisfaire aux conditions de stabilité
externe sont alors décomposés en "pièces" élémentaires au sens de la résistance des matériaux.
L'étude de "stabilité inteme" de chacune de ces pièces est alors conduite. Elle consiste à vérifier,
ou à modifier, forme et composition de la pièce afin qu'elle puisse supporter en toutes sections les
conlraintes résultant des sollicitations de la section, sans rupture et sans désordre incompatible
avec la destination de la pièce : déformation, fissuration, durabilité et ce pour toutes les situations
retenues. On peut parfois être conduit à modilier en conséquence notablement les
dimensionnements "extemes" de pièces et il peut donc être nécessaire de réitérer les études de
stabilité externe des éléments de structure concemés,

Enfin, lorsque toutes les conditions de stabilité exteme d'un élément de structure et toutes les
conditions de stabilité inteme des pièces de cet élément sont satisfaites, on peut concevoir les
plans d'exécution délinitifs de cet élément.

3.2 - ILLUSTBATION DE CETTE DEMARCHE PROPOSEE PAR LE DOCUMENT

On constate que la démarche générale d'études des barrages de correction torrentielle fait appel à
de nombreuses disciplines très différentes : l'hydrologie, l'hydraulique torrentielle, la mécanique
des sols, la résistance des matériaux, les méthodes et règlements de calcul des constructions, ...

ll n'est pas possible de rassembler complètement en un document unique l'étendue des
connaissances nécessaires à la couverture de la variété des problèmes rencontrés. ll a donc été
choisi de présenter:

- les types de structures de barrages courants adaptés aux sites non rocheux ;

- certains aspects introductifs ou généraux des études préliminaires qu'il importe
d'approfondir et de compléter en lonction des enjeux ;

- la définition des situations ou "cas de charge" et l'évaluation des actions élémentaires
nécessaires aux calculs de dimensionnement des éléments de structure des banages
en milieu tonentiel ;

- une introduction et l'illustration des études de stabilité exteme et de stabililé inteme dans
le cas d'un élément central de barrage de consolidation à structure "autostable" en béton
armé.
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CHAPITRE 2

ETUDES TOPOGRAPHIQUES PREATABTES

1 - INTRODUCTION

Le choix du site de construction d'un aménagement de correction torrentielle doit intégrer de
nombreux paramètres :

- l'aptitude à satisfaire les objecüfs fixés à I'aménagement ;

- les phénomènes liés à la dynamique torrentielle (évolution des profils en long,
phénomènes de dépôt mis en évidence lors de l'étude globale du ou des bassins
versants concemés, ainsi que leur évolution après réalisation des ouvrages) ;

- le coût des travaux dépendant notamment de l'accessibilité, des moyens techniques de
réalisation possibles... ;

- les disponibilités foncières pour l'implantation des ouvrages.

L'utilisation de photos aériennes (observation stéréoscopique) peut parfois constituer une aide
précieuse dans le cadre de l'analyse globale de sélection des sites les mieux adaptés. Diverses
caractéristiques (nature rocheuse ou meuble du lit et des berges, largeur du site, pente des
berges...), d'un site examiné, orienteront plus particulièrement vers certains ÿpes d'aménagement
et de structures de barrages.

Une gorge rocheuse et étroite permettra d'envisager une structure ancrée dans les berges, une
vallée de grande largeur aux berges de faible pente orientera plus le concepteur vers le choix d'un
ouvrage mixte comportant par exemple un corps central en béton armé et des digues latérales en
terre.

Les études topographiques spécifiques visent à analyser la configuration de la surtace du terrain
au niveau de I'aménagement poeté, mais aussi les conditions d'accès, la disponibilité des
matériaux lorsque ceux-ci sont prélevés sur place... La nature et la précision des études
topographiques nécessaires dépendront du cadre général (aménagement de barrages de
consolidation ou d'ouvrages de sédimentation) et du stade d'avancement du p@et (études d'avant-
pro1et, de définition et d'exécution).
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2 . ETUDES D'AVANT.PROJET

Ces études ont généralement pour but de rechercher et comparer difiérentes solutions aux
niveaux techniques et économiques, en vue du choix définitif devant faire I'objet d'études de
définition puis d'exécution. A ce niveau, les études topographiques devront permettre d'analyser la
position optimale des diverses variantes sur le profil en long du torrent, leur emprise et capacité à
satisfaire les objectifs poursuivis. Les dimensions générales des différentes parties de l'ouvrage,
ainsi que les volumes de tenassement en déblais et remblais pourront alol§ être déterminées et
servir de base à l'estimation du coût des travaux. A ce stade de l'étude, les plans nécessaires au
projeteur doivent également permettre :

- le positionnement suffisamment précis des sondages géotechniques ;

- la localisation, le cas échéant, des zones d'emprunt de matériaux nécessaires à la
construction des ouvrages ;

- I'implantation des voies d'accès au chantier.

Le géologue ou
extension locale
de l'ouvrage.

géotechnicien
de la zone du

chargé des études de sols peut être amené à demander une
levé au delà de l'emprise strictemenl nécessaire à la construction

Les éléments décrits ci-dessous ne sont que des indications. Le positionnement et le nombre de
prolils devront être adaptés à la configuration du tenain en évitant une démarche systématique. Le
projeteur doit avoir un rôle actif dans la délinition des besoins. A titre d'exemple, les plans requis
pour les deux ÿpes principaux d'aménagement de correction tonentielle seraient les suivants :

Barrage de consolidation

. Pour mémoire, un plan à grande échelle (1/10 0006 et plus) utilisé au niveau des études
hydrologiques pour délimiter et caractériser le ou les bassins versants à l'amont de
l'aménagement p@eté et pouvant seruir également de plan de situation du projel

. Un profil en long représentant l'axe du lit du torrent entre deux points situés respectivement,
't00m à l'aval et l'amont du l'ouvrage (un point tous les 5m). Cette distance dépend de la
hauteur du barrage p@eté, de la pente du torrent et de la position du barrage dans le dispositif
de correction active (barrage aval initial point de base d'une correclion ou alors barrage
intermédiaire construit sur l'atterrissement d'un barrage existant).

. Au moins un profil en travers au droit de l'implantation projetée pour le barrage et éventuellement
deux autres profils situés environ 10 m à l'amont et l'aval des barrages.

Barrage de sédimentation

. Un plan de situation à grande échelle.

. Un plan de masse à l'échelle du 1/l 000e ou 1/500e de l'emprise des éventuels ouvrages (entrée
et sortie) et de la zone de dépôt ;

. Un profil en long du torrent comportant un point tous les 10 m dans la zone de dépôt et un point
tous les 5 m environ au niveau des ouvrages particuliers.

. Un profil en travers tous les 20 m entre un point situé 20 m à l'aval de l'ouvrage de sortie et
100m à I'amont de l'ouvrage d'entrée. De même que pour les barrages de consolidation,
l'emprise du levé est à adapter aux pentes amont et aval du torrent.
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3. ETUDES DE DEFINITION ET D'EXECUTION

Pour conduire les études de définition et d'exécution du type d'aménagement retenu parmi les
variantes examinées dans l'avanl-projet, les études topographiques seront complétées par les
éléments suivants :

Banage de consolidation

. Un plan de masse à l'échelle du l/500e voire 1/20@

. Des profils en travers à l'amont et aval du banage, à une distance de l'ordre de 5 à 10 m, reçÉrés
sur le profil en long.

Banage de sédimentation

. Plan de masse au 1/500e ou 'tl200e mentionnant notamment les accès au site.

. Profils en long dans l'ar«e des digues projetées et profils en travers perpendiculaires à ces a:<es.

. Profils en travers dans l'axe des barrages d'entrée et de sortie complétés par deux profils
effectués à des distances de l'ordre de 5 m et 10 m à I'amont et I'aval de chacun d'eux.

. Profils en travers dans l'axe des digues.

4. REALISAÏON DES LEVES

De manière générale, la densité des levés etfectués est plus importante au droit des ouvrages de
génie civil qu'au niveau des zones ne comprenant que des travaux de terrassement. Dans tous les
cas, il est souhaitable de prévoir de matérialiser des points fixes en dehors de l'emprise, afin de
faciliter le piquetage en cours de travaux et assurer un contrôle éventuel de l'ouvrage après sa
construction.

Dans une démarche de levé classique, les données topographiques transcrites sur le plan
résultent exclusivemenl des mesures directes faites sur le terrain. Plus élaborée, la
photogrammétrie permet de déduire ces données à partir d'un modèle du terrain reproduit grâce à
un appareil de restitution. A l'heure actuelle, un ordinateur peut restituer des données calculées à
partir d'un modèle numérique de terrain établi sur la base d'un semis de points eflectivement levés
et définissant l'ensemble de la surface du terrain. ll est ainsi possible d'obtenir divers documents
tels que :

- documents planimétriques eUou altimétriques ;

- prolils en long et en travers quelconque ;

- dessins en perspective ;

- calculs de cubature...
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ll s'agit là de résultats les plus probables extrapolés et interpolés à partir des renseignements
foumis. Les méthodes de levés et les points choisis sur le tenain pour servir de base à ces
modèles numériques de terrain doivent donc être significatifs et adaptés aux logiciels de restitution
qui imposent parlois une méthode spécifique de levé. La connaissance du foncùonnement d'un
logiciel est donc essentielle en vue de la réalisation d'un levé facilement exploitable par la suite.

Ces nouvelles méthodes peuvent d'ailleurs entraîner une modification des techniques générales de
levés. Le fait d'adopter une échelle permettant une meilleure précision au niveau d'un semis de
points permettra de faire l'économie des profils en travers et en long pouvant être dessinés par le
logiciel par la suite à partir du calcul d'axe. De même, l'emprise de la zone levée devra être
suffisamment étendue, de manière à permettre un calcul satisfaisant pour le logiciel et une
optimisation du prqet dans de bonnes conditions. Les différents points levés peuvent faire l'objet
d'une codification établie selon les souhaits du projeteur (cahier des charges spéciliques à établifl
et saisie dès la réalisation du levé sur le terrain. Ce protocole permet alors une exploitation
rationnelle par le logiciel de restitution en permettant, par exemple, la réalisation de plans en
sélectionnant les entités à représenler ou occulter.

Au niveau logiciel, il convient de noter qu'il n'existe pas de format d'échange unique entre le fichier
établi par le géomètre et le fichier "projeteur". La vérification des données sur la base de plans
papier semble souhaitable en sus de fichiers numériques. La concertation avec le géomètre
chargé de la réalisation du lever est donc un préalable indispensable pour une utilisation optimale
des informations recueillies sur le terrain.
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CHAPIIRE 3

APPROCHE HYDROTOGIQUE

DES CRUES DES TORRENTS

1 . SPECIFICITE DE L'HYDROLOGIE DE MONTAGNE

En correction torrentielle, on s'intéresse à des bassins versants de petite taille allant de quelques
hectares à quelques km2. La majorité des études menées en hydrologie - sauf en hydrologie
urbaine - même lorsqu'elles s'intéressent à des petits bassins, portent sur peu de bassins de cette
taille : la méthode SOCOSE (voir § 3.3.1) calée sur 194 bassins de moins de 200 krnÊ ne comptait
que 30 bassins de moins de 10 kme; la synthèse Sud-Est porlait sur une centaine de bassins de
moins de 100 km2 mais seulement 21 bassins de moins de 10 km2.

1-1 - CARACTERIST|OUES DES BASSINS

Les bassins torrentiels sont caractérisés par leurs fortes pentes pouvant atteindre plusieurs
dizaines de pour-cent. De ce fait, les vitesses d'écoulement sont élevées et les temps de réponse
très courts, de quelques dizaines de minutes à quelques heures alors que beaucoup de données
pluviométriques ne sont disponibles que pour des durées de 24h. La plupart des méthodes
d'estimation répertoriées ont été calées sur des bassins versants de pente faible ou moyenne: là
encore, le domaine qui nous intéresse se situe à la limite et même en dehors du domaine de
calage des formules usuelles.

1.2. DUREE DE RETOUR DES PHENOMENES

Dans le domaine des risques naturels, les phénomènes contre lesquels on veut se protéger sont
les crues dévastatrices, exceptionnelles. L'aménageur qui a observé des dégâts lors de crues
dommageables cherche à concevoir l'ouvrage de protection contre ce ÿpe d'événements mais
4lalement pour un événement beaucoup plus rare, généralement non observé, mais dont il craint
les conséquences destructrices. Les méthodes d'estimation usuelles portent sur l'estimation d'un
débit décennal. Les données observées qui ont servi au calage de ces méthodes n'appartiennent
pas obligatoirement à la même "famille" de phénomènes que les crues catastrophiques.

1.3. TRANSPOFTS SOLIDES

Dans les torrents, ceux-ci se produisent principalement sous deux formes, le charriage torrentiel et
les laves tonentielles.

D'une part, compte tenu des fortes pentes et de la nature des sites traversés, les torrents ont, dès
que les débits atteignent une certaine importance, un très fort charriage et il faudra tenir compte du
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débit solide dans les calculs hydrauliques. Ces tonents à fort charriage sont rarement présents
dans l'échantillon des cours d'eau ayant servi au calage des méthodes d'estimation, ne serait-ce
que parce qu'il est très difficile d'y installer des stations de mesures.

D'autre part, si les torrents à étudier peuvent être soumis à des écoulements de laves torrentielles,
les débits à prendre en compte sont beaucoup plus importants, sans commune mesure avec les
valeurs qui seraient obtenues par une étude sur les autres crues dites "normales".

1.4 - CONCLUSTON

ll est tentant pour le concepteur d'un aménagement en torrent de rechercher une estimation rapide
et fiable du débit maximum de crue qu'il devra admettre pour le dimensionnement de ses
ouvrages. Malheureusement, en hydrologie en général, et plus encore en hydrologie de montagne,
il n'existe pas de méthode presse-bouton pour ces estimations.

Certes de nombreuses méthodes de calcul ont été mises au point ici ou là et ont été
répertoriées [3.1]. Ce sont des outils mais leur utilisation brutale sans une réflexion sur le
fonctionnement du bassin et la formation des crues s'avère risquée.

C'est pourquoi nous serons amenés dans ce chapitre, non pas à proposer une nouvelle
énumération des méthodes existantes, mais plutôt à exposer la "philosophie" de l'hydrologie de
montagne et à expliciter la démarche pouvant conduire, avec toute la prudence nécessaire, à
l'estimation recherchée.

Deux exemples, puisés dans l'expérience récente du CEMAGREF, viendront illustrer ce propos.

2 - ELEMENTS A RASSEMBLER POUR UNE ETUDE HYDROLOGIOUE

2.1 - DONNEES EXISTANTES

Les données gue l'on est amené à rechercher sont les données de pluie et de débit.

Pluies : selon que le poste utilisé est doté d'un pluviomètre ou d'un pluviographe enregistreur, on
pourra obtenir soit des pluies journalières, soit des enregistrements sur des durées plus courtes.
Les pluviographes sont moins nombreux que les pluviomètres; par exemple, dans les Alpes,
70 postes sur plus de 200 sont équipés de pluviographes. De plus, les données de ces
pluviographes ne sont en général pas dépouillées pour les durées inférieures à la journée et
exigent donc un gros travail préalable à leur utilisation. On parlera soit de pluies joumallères, soit
de pluies de durée t h, 2 h, 6 h ... ll est évident que dans le cas des torrents ce sont les pluies de
durée inlérieure à la journée qui nous intéressent car ce sont elles qui génèrent les crues.
Toutefois, la pluie journalière décennale, par exemple, sera nécessaire pour utiliser certaines
méthodes de prédétermination : il faut alors l'utiliser, non comme la pluie qui provoque la crue,
mais comme un indice pluviométrique local.

Pour procéder à une étude statistique des données, il est souhaitable de disposer de séries
suffisamment longues (15 à 20 ans) ; cependant, même si la série est plus courte (5 à 15 ans), le
traitement de données locales peut présenter un intérêt dans la mesure où le relief introduit une
grande variabilité dans la distribution des pluies.
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Débits liquides : les stations de mesures sont rares sur les petits bassins vemants de montagne.
ll faut rappeler qu'une station de jaugeage mesure des hauteurs et que la détermination des débits
passe par la connaissance de la relation entre hauteur et débit appelée tarage. Les crues des
tonents étant violentes et soudaines, les gestionnaires des stalions de mesures ont beaucoup de
difficultés à effectuer des mesures de jaugeages en crue de sorte que les hauteurs atteintes au
cours des événements qui nous concement se situent dans Ia partie enrapolée de la courbe de
tarage.

Lorsque les données sont publiées, on dispose soit des seuls débits moyens journaliers, soit
également de certains maxima instantanés. Ce sont bien sûr ces maxima qui conespondent aux
débits de pointe recherchés. S'ils ne sont pas publiés, on peut parfois les reconstituer en
retrouvant les enregistrements et les courbes de tarage. Le travail matériel consistant à retrouver,
dépouiller et critiquer ces données devient alors très important. Dans tous les cas, la connaissance
du débit maximum jaugé est un bon élément pour apprécier l'extrapolation réalisée pour les crues.

Débits solides : saul dans des cas très rares (bassins versants expérimentaux), ces données ne
font pas I'obiet de mesures suivies. On peut toutefois obtenir des informations précieuses sur les
transports solides en recherchant des estimations de volumes déposés faites après des crues, des
cubatures réalisées lors de curages de lits ou de plages de dépots, des relevés des vidanges des
pièges à sédiments des dérivations EDF, etc ...

2.2. FOURNISSEURS OE DONNEES

En France, les services gestionnaires de réseaux de mesures sont nombreux et dispersés. Depuis
guelques années, de gros etforts ont été réalisés pour le regroupement des informations. Une
banque de données hydrologiques, la banque HYDRO, regroupe la plus grande partie des
informations disponibles. Les Agences Financières de Bassins sont serveurs de cette banque de
données. La plupart des stations en service et certaines staüons anciennes sonl sur cette banque.
Les agences de bassin peuvent également avoir des données de stations anciennes sur leur
propre banque de données, antérieure à la banque HYDRO, EDF gère ou a géré un certain
nombre de stations pour les besoins de la production hydro-électrique, souvent situées en
montagne. Quelques unes sont dans la banque HYDRO mais les données des autres stations
doivent être demandées directement à EDF.

Des études générales ou des synthèses réalisées ces demières années regroupent également des
données utilisables. Les annexes de ces études contiennent les tableaux de valeurs
correspondanls.

En ce qui conceme les pluies, le Bureau de l'Eau de Météo France gère une banque de données,
la banque PLUVIO, mais celle-ci ne comporte que des données de pluies journalières. Le
CEMAGREF a réalisé en collaboration avec le Bureau de l'Eau une étude des pluies de 1 à
'10 jours sur 300 postes de France, étude poursuivie ensuite sur 300 postes du Sud-Est 13.21, t3.31.
Les Agences Financières de Bassins sont également serveurs des données de la banque
PLUVIO. Elles disposent en outre de données de pluies de durée plus courte sur certalnes
stations. Dans certains cas, il faudra s'adresser directement aux producteurs de données (EDF,
SRAE, DDE, Service Hydrologique Centralisateur...) pour obtenir les relevés d'un pluviographe.

Le dépouillement et le traitement statistique des pluies de durée inférieure à la joumée de
70 pluviographes des Alpes sont en cours à l'initiative du CEMAGREF et d'EDF et seront publiés
dès qu'il seront achevés.
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3. ETUDE HYDROLOGIOUE

3.1 . LOCALISATION DES DONNEES OISPONIBLES

Dans le cas idéal, on dispose de données de pluie et de débit sur le bassin versant étudié. Lorsque
cela n'est pas le cas, ou lorsque les données disponibles sont insutfisantes en quantité ou en
qualité (voir ci-après l'exemple du Charmaix), il est nécessaire de se reporter à un site voisin, qui
doit être le plus représentatif possible du site étudié.

Pour les pluies, on cherchera un poste d'altitude voisine mais surtout de situation assez semblable
par rapport au relief et au sens des perturbations les plus fréquentes : on évitera par exemple les
postes de fond de vallée ou ceux situés sur le versant complètement opposé au bassin étudié. Si
on est amené à utiliser faute de mieux des données ainsi mal situées, on veillera à estimer le sens
des erreurs que I'on réalise (sur ou sous-estimation des fortes pluies, etc..).

Pour les débits, la superficie, l'allongement, l'altitude, la géologie et l'orientation seront les
principaux critères sur lesquels on jugera de la représentativité du bassin relenu.

3.2. RECUEIL D'ELEMENTS PERMETTANT D'APPRECIER LE FONCTIONNEMENT DU
BASSIN

Afin d'obtenir des ordres de grandeur des débits de crue et de vérifier si les valeurs déduites des
calculs sont plausibles, il est nécessaire de comprendre comment le bassin versant a fonctionné
au cours de crues récenles ou historiques. On recherchera des informations sur les hauteurs
maximales atteintes dans des sections connues et sur la durée des phénomènes : temps de
réponse entre la pluie et la pointe de crue, durée des débordements, etc ...

On pouna associer des débits aux hauteurs observées si les sections concemées permettent
d'effectuer des calculs hydrauliques. On se placera donc au niveau de sections canalisées ou dans
des biefs naturels, à condition de vérifier que les conditions d'écoulement y sont suffisamment
proches des hypothèses des formules utilisées. En particulier, l'utilisation de la formule de
MANNING-STRICKLER suppose que I'on soit en présence d'un régime permanent et uniforme. Le
régime est permanent si le débit est constant au cours du temps; on peut admettre qu'au
voisinage du maximum, le débit garde suffisamment longtemps cette valeur pour que cette
approximation soit valable. Le régime est uniforme si le tronçon de cours d'eau a une section, une
pente et une rugosité constantes, ce qui implique de se placer dans un bief suffisamment long et
régulier pour que ce régime puisse s'établir. ll est évident que ces conditions sonl difficilement
réunies dans un torrent et que la présence de singularités telles que coudes, rétrécissements,
ressauts ne nous autorise pas à utiliser des formules établies en écoulement uniforme. On devra
donc rechercher avec rigueur les sections où les calculs sont possibles.

3.3. METHODES DE CALCUL UTILISEES EN PREDETERMINATION

En l'absence de mesures sur le site on est amené à utiliser des formules qui permettent une
estimation des débits de fréquence donnée en fonction de différents paramètres morphométriques
eVou climatiques : c'est cette démarche que l'on nomme "prédétermination des crues". On trouve
dans la littérature de nombreux inventaires de ces méthodest3.1], t3.7]. Pour illustrer cette
démarche, nous donnerons quelques exemples des plus lréquemment utilisés dans les études
récentes de torrent.
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3.3.1 - Méthodes sommaires d'estimation du débit décennal

3.3.1.1 - CRUPEDTX

Cette formule très simple a été établie après analyse statistique des débits décennaux de plus de
600 bassins versants de moins de 2000 km2 :

Q = So.8 (P/80)2 CR

S superficie en km2
P pluie joumalière décennale en mm
CR coefficient régional donné par une carte (CR vaut 1 pour les Alpes et les Pyrénées

sauf les Pyrénées-Orientales o[r R vaut 1.5).

Elle a fait I'objet d'une régionalisation sur 235 bassins du Sud-Est de la France avec pour résultat

Q = So.8 (P/eS1t.s çp

CR coefficient régional vaut 1.5 pour la Haute-Savoie et 1 pour le reste des Alpes.

3.3.1 .2 - Synthèse des petits bassins du Sud-Est

L'analyse plus fine des débits et des paramètres caractéristiques d'une centaine de bassins
versants de moins de 100 km2 a abouti à une formule faisant intervenir la dénivelée spécifique du
bassin [3.5], La qualité de l'estimation oblenue n'est globalement pas meilleure qu'avec
CRUPEDIX Sud-Est mais son utilisation peut présenter localement un intérêt si sa formulation
prend mieux en compte les particularités du bassin (cf. § a.1.3).

3.3.1.3 - SOCOSE

Cette méthode, un peu plus longue à utiliser, a l'intérêt de mieux prendre en compte le
fonctionnement du bassin (méthode plus "déterministe") et surtout de calculer un paramètre D de
durée de la crue (D est l'intervalle au cours duquel le débit est supérieur à la moitié du débit de
pointe) qui permet d'avoir une approche des volumes écoulés. On se réfèrera au document [3.4]
pour le détail de la méthode en utilisant de préférence pour le calcul de D une formule calée en
montagne (cf. [3.1] fasc. 4 p 9).

3.3.2 - Méthodes déterministes

Les formules citées ci-dessus ne sont pas du tout adaptées aux très petits bassins versants sur
lesquels elles n'ont pas été calées. Pour ces demiers, il peut être préférable de rechercher, comme
en assainissement urbain, un modèle déterministe de la transformation de la pluie en débit: à une
pluie de durée de retour donnée, on associe, par un raisonnement censé traduire le
fonctionnement du bassin recevant cette pluie, un débit auquel on attribue la même durê de
retour.

La méthode la plus connue esl la "méthode rationnelle" qui, sur un bassin de surface S (en knÊ) et
de coetficient de ruissellement C, associe à une pluie de durée égale au temps de concentration tc
et d'intensité i (en mm/h) un débit de pointe Q (en rn3/s).

Q=CiS/3.6

Le coetficient C est difficile à estimer et joue un rôle prépondérant dans le résultat. De nombreux
tableaux de valeurs de C existent dans la littérature mais ces valeurs sont souvent contradictoires
ou contestables. De même l'évaluation du temps de concentration tc est délicate. Le
document [3.4 en expose plusieurs, assez bien adaptées aux fortes pentes. En fait, ces deux
paramètres varient en fonction de l'importance de la pluie (intensité eUou durée), et pour les
phénomènes vraiment exceptionnels on pourrait prélérer un modèle "à seuil": au delà d'une
certaine hauteur de précipitation, la totalité de la pluie ruisselle ; on peut alorc calculer le volume
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ruisselé et, avec certaines hypothèses sur la forme de l'hydrogramme (rectangulaire, triangulaire,
trapézoidal), en déduire le débit de pointe. Dans tous les cas, l'utilisation de ces méthodes
déterministes nécessite une bonne connaissance des pluies pour des durées cohérentes avec la
taille du bassin. ll est donc très souhaitable de disposer des courbes lntensité-Durée-Fréquence
(lDF) pour un poste représentatif du bassin.

3.3.3 - Extrapolation pour les fréquences rares : méthode du gradex

Les méthodes d'estimation citées au §3.3.1 donnent un débit décennal. Lorsqu'un ajustement
statistique a pu être réalisé sur des données existantes, la durée d'observation permet rarement de
calculer des débits pour des periodes de retour supÉrieures à 20 ou 30 ans. Or, l'aménagement en
torrent est souvent conçu pour des événements très rares. En France, on utilise généralement
pour ce genre d'extrapolation la méthode du gradex, mise au point par EDF. Prenant en compte le
fait que les fortes pluies sont mieux connues que les forts débits, elle suppose que lors
d'événements exceptionnels, au delà d'un certain seuil reflétant la "rétention" du bassin, lout
supplément de pluie ruisselle. Sur une durée caractéristique du bassin versant, la distribution
statistique des valeurs extrêmes des débits est parallèle à celle des pluies, à condition de
raisonner sur les mêmes unités (cf. figure 3.1). On appelle gradex des pluies, la pente de la droite
ajustée à la distribution des fortes pluies, en coordonnées de Gumbel (cf. t3.11, [3.8]).
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Les études de synthèse réalisées sur les pluies foumissent en général des valeurs de gradex,
mais souvent de gradex de pluies joumalières. Pour les bassins versants torrentiels, il faudra
disposer de résultats sur des durées plus courtes. Ces intormations seront prochainement
disponibles sur environ 70 pluviographes existant dans les Alpes.

La méthode du gradex est adaptée à l'esümation des crues de fréquence très rare. Pour des
durées de retour comprises enlre 20et 100ans, on peut obtenir une estimaüon sommaire en
utilisant les relations suivantes :

o20 = 1.25 Q10 050 = 1.6 010 0100 = 2.0 010

ll ne s'agit ici que de coefficients très approximatils ; le rapport Q100/Q10 = 2 n'est qu'une valeur
moyenne et ce rapport est généralement compris entre 1,5 et 3, Mais, sur des bassins où les
gradex des pluies sont très élevés (Cévennes, Pyrénées-Orientales, etc...) il peut être plus grand.

3.3.4 - Conlrontation des différentes méthodes. Choix d'une estimation

Dans le cas le plus fréquent où le bassin étudié n'est pas équipé d'une station de mesures, on
cherchera tout d'abord le ou les postes pluviométriques les plus représentatifs. Si les données des
postes les plus proches se limitent aux pluies joumalières, il faudra rechercher dans la région
d'autres postes équipés de pluviographes et, si les résultats sur des durées inférieures à la joumée
ne sont pas publiés, réaliser le dépouillement des données.

On recherchera ensuite dans la région des bassins versants jaugés. Si une étude statistique des
débits de crue (si possible débits de pointe) a déià été réalisée, on en relèvera les résultats. Sinon,
il faudra faire cette étude avec les méthodes courammenl utilisées en hydrologie: relevés des
maxima annuels, ajustements de lois statistiques adaptées aux valeurs extrêmes - très souvent loi
de Gumbel ou loi exponentielle - etc.., (ct. [3.1]). Si la durée d'observation est faible, il pourra être
utile d'étotfer l'échantillon des valeurs maximales traitées en prenant pour chaque année plusieurs
maxima mensuels ou en retenant sur toute la période les valeurs supérieures à un seuil. Selon la
taille de l'échantillon traité, on obtiendra sur ce bassin "témoin" les valeurs de débits pour
différentes durées de retour (10 à 30 ans, parfois plus). Si on a travaillé sur un échantillon étendu,
on ne pourra pas déduire directement les débits recherchés des quantiles de la distribution ajustée
à cet échantillon. ll faudra calculer un facteur correctif de ces quantiles, fonction du nombre moyen
de valeurs par an retenues, à l'aide de la méthode décrite dans le document [3.9].

On cherchera ensuite une eslimation des débits de crue sur le bassin étudié par les méthodes de
prédétermination disponibles (SOCOSE, CRUPEDIX, méthode rationnelle ou autre méthode
déterministe) en utilisant les résultats de l'étude pluviométrique.

On comparera ensuite les résultats de ces calculs avec ceux obtenus sur le bassin versant témoin
à l'aide de la méthode dite de "transfert de bassin". Pour ce transfert, on peut utiliser les surfaces
relatives des deux bassins. Dans ce cas on considère que les débits sont proportionnels au rapport
des surfaces élevées à une puissance en général comprise entre0.8 et1. On peut aussi utiliser
les valeurs calculées par les formules sommaires. On calcule ces valeurs pour le bassin étudié et
le bassin témoin et on considère que le rapport débit calculé/débit réel est le même pour le bassin
témoin et le bassin étudié, pour la durée de retour concemée. Cette manière de procéder a l'intérêt
de prendre en compte la manière dont régionalement on pense s'écarter de la méthode
d'eslimation utilisée, le rapport débit calculé/débü réel étant une sorte de coefficient régional.

Généralement, la méthode décrite ci-dessus correspond aux estimations du débit décennal. Pour
les fréquences plus rares, il faudra utiliser la méthode du gradex. Cependant l'utilisation de cette
extrapolation à partir de la fréquence décennale ne correspond pas aux hypothèses de la méthode
et introduit dans l'e)drapolation une cassure, ce qui a tendance à surestimer les valeurs des débits
extrapolés. On est alors amené à proposer un passage plus progressif de la distribution des débits
à l'extrapolation par le gradex des pluies [3.10] (cf. exemple du Charmaix ci-dessous).

La dernière étape consistera à comparer les débits calculés pour ditférentes durées de retour à
des observations de terrain pour lesquelles on aura pu déterminer, par un calcul hydraulique, le
débit maximum et, par une enquête historique, un ordre de grandeur de la durée de retour.
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3.3.5 - Ordre de grandeur des incertitudes

3.3.5.1 - Etude statistique directe

La précision des quantiles obtenus par des ajustements est fonction de la taille et de la distribution
de l'échantillon. Lorsqu'on ajuste une loi à un échantillon, on peut lui associer des intervalles de
confiance (on utilise souvent l'interualle de confiance à7O %) liés à l'échanlillon. On dira alors que
le débit décennal QI0 a 70 chances sur 100 de se trouver entre deux valeurs 01 et Q2 (cf. [3.121),
bomes de l'intervalle de confiance.

3.3.5.2 - Méthodes sommaires d

Les méthodes sommaires décrites au § 3.3.1 sont elles aussi assorties d'un intervalle de confiance
lié à la qualité des régressions ayant servi à leur mise au point. L'intervalle de confiance à 70 % est
pour ces différentes méthodes (si O est le débit estimé) :

socosE 1/2Q- 2Q
CRUPEDIX 2/3 O - 3/2 O

Par exemple le débit calculé avec CRUPEDIX Sud-Est sur le Charmaix a70"/" de chances d'être
compris entre 28 et 64 m3/s. Cette manière de s'exprimer montre bien combien le résultat brut du
calcul - 42.5 m3/s - doit être regardé avec circonspection.

3.3.5.3 - Méthode rationnelle

Cette méthode étant basée sur un modèle de la transformation de la pluie en débit, l'imprécision
tient à la fois à la conception du modèle qui n'est qu'une simplification de la réalité et à I'estimation
des paramètres.

L'évaluation de tc, qui détermine la valeur de l'intensité de pluie i retenue, peut être atfinée si on a
une bonne connaissance du terrain. Une eneur de 50% surtc, par exemple, introduirait une
modification de i de l'ordre de 20 à 30 o/o.

Le choix du coetficient de ruissellement est encore plus délicat et le débit résultant lui est
directement proportionnel : passer de C = 0.'t0 à C = 0.15 augmente de 50 o/o le débit trouvé !

3.4. HYDROLOGIE DES TRANSPORTS SOLIDES

3.4.1 - Charriage torrentiel

On cherche souvent à évaluer le transport solide du torrent au cours d'une forte crue, en débit
solide mais surtout en volume total.

Différentes lormules existent pour estimer la capacité de transport d'un écoulement dans une
section de torrent de granulométrie, de pente et de géométrie connues. Outre qu'il est parfois
difficile de bien connaÎtre ces paramètres sur suffisamment de sections représentatives du cours
d'eau, toutes ces méthodes donnent une valeur de la capacité maximale de transport et ce
transport ne peut effectivement avoir lieu que si les matériaux sont disponibles en quantité
suffisante. Ce type de calculs donne donc une précision illusoire et les estimations qui en résultent
sont faites par excès.

On pourra avoir une estimation rapide et simple de la capacité de transport avec la lormule dite
"formule simplifiée de SMAFIT et JAEGGI" donnant la concentration volumique en sédiments Cv
en fonction de la pente I (valable seulement pour de fortes pentes) :

Cv=2.5 I16
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L'observation du lit, des apports latéraux possibles en matériaux doit ensuite permettre de situer
les possibilités de transport effectif par rapport à cette évaluation.

3.4.2 - Laves torrentielles

De nombreux torrents sont susceptibles de générer des laves torrenùelles. Si c'est le cas, les
débits à taire transiter au cours de ces événements exceptionnels sont beaucoup plus importants,
jusqu'à5 ou l0fois plus grands que le débit centennal résultant d'une étude hydrologique sur les
crues liquides (MEUNIER, 1991 [3.14]).

Le problème est très complexe et devrait être envisagé sous ditférents Éspects :

le déclenchement de la lave : à partir de quelles conditions de pluie eÿou de débit peut-
on s'attendre à voir s'écouler une lave ? On a peu d'informations quantitatives sur la
corrélation qui pourrait exister entre la pluie et la formation de laves. ll est d'ailleurs peu
probable que, sur un même bassin, les mêmes causes hydrologiques produisent les
mêmes effets ;

- le débit de la lave proprement dite: on peut estimer que les valeurs usuelles de
concentrations volumiques sont de l'ordre de 50 à 75 o/o i cê Qui donne des coefficients
multiplicateurs allant de 2 à 4 pour passer d'un volume liquide à un volume total de lave
et de 1 à 3 pour oblenir le volume de sédiments correspondants.

Si on tente de comparer pour une seclion donnée les hauteurs d'une lave et les hauteurs
qu'atteindralent les seuls débits liquides contenus dans cette lave, on peut admettre que le rapport
(hauteur de lave/hauteur d'eau) varierait entre 2 et 4.8 et même entre 2 et 9.6 si on tient compte
des pulsations (fonctionnement par"bouffées" - MEUNIER 1991).

On a pu observer dans la nature des débits spécifiques considérables pour
de laves : 49 m3/s.km2 pour la crue du Verdarel en 1988, 33 rÊ/s.krnê
en 1987, 51 m3/s.km2 pour des laves torrentielles en Chine.

des crues sous forme
pour le Saint-Antoine

La prédétermination de ces grandeurs pour un torrent à aménager sera donc toujours périlleuse,
mais néanmoins nécessaire compte tenu de la gravité des conséquences encourues.

4 - EXEMPLES

4.1 - LE CHARMATX [3.11]

4.1.1 - Description du bassin. Données disponibles

Le bassin versant du Charmaix, situé en Savoie, a une superficie de 52 krnê

Sur ce bassin, on dispose de 17 années de relevés de pluies joumalières pour un poste situé au
centre du bassin (Fontaine Froide - Le Lavoir notée FFLL). Pour les durées plus courtes, on peut
disposer de 7 années d'enregistrements pluviographiques à Gran Scala et des résultats d'une
étude réalisée par EDF sur les pluies de 3 à24 heures à Aussois et Névache (cf. carte figure 3.2).

D'autre part, EDF, ayant réalisé différents aménagements et prises d'eau dans le bassin, a
enregistré des valeurs de débits joumaliers dérivés et déversés aux différentes prises d'eau. On
peut admettre que, sur la période commune de 7 années, la somme de ces débits fournit un ordre



de grandeur du débit du haut bassin du Charmaix (27 k(*). Mais la durée d'observation est très
courte et les débits de pointe (maxima instantanés) sont rarement connus.

Ces données seront complétées par celles de la station de Valmeinier sur la Neuvache (46 krnP),
bassin de forme, de moçhologie et de géologie légèrement différentes, mais proche du Charmaix,
sur le même versant (cf. carte figure 3.2).
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figure 3.2 : bassin du Charmaix - localisation -

4.1.2. - Etude des pluies

Par ajustement de lois exponentielles sur les pluies de 'l , 2,3 jours à FFLL et de 1 , 3, 6, 12, 24, 48,
72 h à Gran Scala, on peut délerminer les ditférents quantiles de ces variables ainsi que les
gradex ou pentes des ajustements (cf. [3,1] et [3.12] pour le détail de la méthode). On obtient par
exemple pour FFLL une pluie joumalière décennale de 123 mm et un gradex des pluies de l jour
de 26 mm. Ces valeurs sont supérieures à celles trouvées dans la synthèse Sud-Est sur les autres
postes de la région : la station FFLL, située sur un versant près des crêtes, peut etfectivement être
soumise à des pluies violentes, et on retient ces valeurs, même si elles sont légèrement
surestimées.

Lomqu'on reporte, pour une fréquence donnée, décennale sur l'exemple cÈdessous (figure 3.3),
les résultats sur un graphique hauteur-durée en coordonnées logarithmigues, on observe que la
pente des pluies de FFLL entre 24 el 48 h est sensiblement parallèle à celle des pluies de Gran
Scala et Aussois ; que entre 3 et 24 h les pentes sont voisines pour Aussois et Gran Scala. On
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peut alors proposer une extrapolation pour les pluies inférieures à 24 h de FFLL parallèle à la
droite obtenue pour Gran Scala. On obtient alors une formule de Montana, pour la durée de retour
10 ans de la forme.

P en mm = 32.4 (Durée en h) 1-0.58

plul.

t

r00

?0

durSo cn tr

2 ! 4 56 12 24 48n

figure 3.3 : courbe pluie.durée pour la frâluence décennale

4.1 .3 - Etude des débits

Compte-tenu de la courte durée d'observations (7 ans), il est souhaitable d'étotfer l'échantillon des
valeurs : si on retient les débits supérieurs au seuil de 4 rn3/s on obtient 18 valeurs.

L'ajustement d'une loi de Gumbel permet de déterminer, après correction nécessaire du fait du
nombre moyen de valeurs par an (cf. [3.9]), les débits moyens joumaliers suivants, pour le haut
bassin (27 km2) :

durée de retour 10 ans 7.8 m3/s
20 ans 8.4 m3/s
50 ans 9.3 m3/s

Pour le bassin versant total (52 km2), on admettra que les débits sont proportionnels aux
superficies à la puissance 0.8, soit par exemple pour le débit décennal 13.2 nÉ/s.
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Pour passer des débits moyens journaliers aux débits de pointe, on utilise un coefficient de
passage, souvent noté Fl. Diverses méthodes d'estimations de R existent dans la littérature.
Compte tenu de quelques valeurs mesurées dont on dispose, qui sont parfois très fortes pour les
déversements, on retient une valeur élevée de R, soit 1.9. Les débits de pointe du bassin du
Charmaix deviennent:

10 ans : 25 m3ls 20 ans : 27 m3/s 50 ans : 30 m3/s

L'application des formules des méthodes sommaires de prédétermination donne pour la fréquence
décennale:

SOCOSE 33.3 m3/s
CRUPEDIX Sud-Est 42.5 m3/s
Synthèse Sud-Est petits bassins 36 ms/s

Ces résultats, assez cohérents entre eux, sont nettement supérieurs à ceux issus de l'étude
statistique. Or les données traitées sont très influencées par des aménagements. ll est donc
prudent de comparer avec le bassin versant voisin.

Pour le bassin de la Neuvache, I'ajustement sur les débits moyens joumaliers donne les valeurs
suivantes :

10 ans : 21 .4 msls 20 ans : 24.6 m3/s 50 ans : 28.7 rne/s

17,6 - 27,9.L'inlervalle de conliance à70o/o pour le débit décennal est

On peut calculer les débits instantanés à I'aide du rappon R ; avec R = 1,6 on obtient pour le débit
de pointe décennal ?4.,2 msls. Pour transférer les résultats du bassin de la Newache à celui du
Charmaix, on uülise soit le rapport des superficies, soit le rapport des estimations par les méthodes
sommaires, par exemple :

bassin de la Newache débit "obserué" U.2 rns/s
débit calculé par SOCOSE 31 m3/s

bassin du Charmaix débit calculé par SOCOSE 33 m3/s
v,2

transfertdu débit æ '- = 36.4 m3/s
31

Selon la formule sommaire utilisée pour ce transfert, on obtient des valeurs comprises entre 33 et
38 m3/s.

La crue du 7.iuin 1955 a été évaluée à un débit joumalier de 27 tfls soit un débit de pointe
d'environ 50 à 60 m3/s. La durée de retour de cet événement n'a pas été déterminee mais elle est
nettement supérieure à 10ans, plutôt de l'ordre de 50ans. Lafourchette d'estimation ci-dessus
semble donc plus plausible que celle résultant de l'analyse statistique directe et on peut retenir
pour le débit décennal :

Q'|0 = 37 m3/s

mais on donnera plutôt une fourchette d'estimation 30 rne/s < Q10 < 45 nÉ/s.

L'extrapolation vers les fréquences plus rares se fait au moyen de la méthode du gradex, sur une
durée caractéristique du bassin évaluée à l0 h. Cette extrapolation est résumée sur le graphique
(figure 3.4) où le gradex des pluies de durée 10 h, soit 18.4 mm, a été converti en unité de débit
pour le bassin de 51 km2, soit 26.5 m3/s. On a opté pour un lissage de cette extrapolation
(cf. [3.10]). Le débit centennal finalement adopté étant :

Q100 = 75 m3 ou plutôt 60 < O10O < 90 m3/s.
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figure 3.4 : bassin du Charrnaix extrapolation par le gradex des pluies

La seule connaissance du débit de pointe n'est pas suffisante, elle doit ètre complétée d'une
estimation du volume global de la crue, surtout lorsqu'on s'intéresse aux transports solides. Pour
cela, il est nécessaire de construire un hydrogramme.
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figure 3.5 : hydrogramme de crue décennale du Charmaix

L'hydrogramme relenu pour la crue décennale du Charmaix a été construit sur les hypothèses
suivantes (tigure 3.5) : la durée D, ou durée du débit supérieur à Qmax/2, calculée par SOCOSE
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est de 10h et I'hydrogramme correspondant figure en (1); pour tenir compte de la rapidité des
écoulements en montagne on a retenu un temps de montée de 7h30, ce qui déplace la murbe
en (2) : enfin pour tenir compte du fait que cette crue se produit en période de fonte de neige, le
débit de base a été augmenté aux alentours de 10 nÉ/s (d'après des estimations du débit de fonte
faites dans le bassin voisin du banage de Bissorte), sans toutefois modifier la valeur du maximum
car elle résulte d'un travail statistique portant sur tous les types de crues, comprenant donc des
épisodes en période de fusion nivale ; ceci se traduit par l'hydrogramme final (3) représentant un
volume total de 1.8 millions de m3.

4.2-LÊ. GRAND NANT [3.131

Sur ce petit bassin versant (2.6 km2), situé en Savoie, dans la commune de Villard sur Doron, est
projeté un aménagement touristique devant entraîner l'imperméabilisation de superficies
importantes et donc un surcroit de débits dans le torrent, déjà sensible à l'érosion. L'étude
hydrologique a pour but de déterminer l'incidence des aménagements sur les écoulements et de
proposer les solutions techniques pour éviter toute aggravation des crues. Nous ne détaillerons
pas ici tous les aspects de ce travail, nous montrerons seulement comment l'estimation des débits
naturels a été faite, compte tenu de la petite taille du bassin. En effet, pour le bassin total (2.6 knP)
et plus encore pour le sous-bassin amont directement concemé par l'aménagement (0.6 krn?), on
se trouve à la limite de validité des méthodes usuelles d'estimation. On a donc privilégié la
méthode rationnelle, mieux adaptée, de plus, au problème posé par la modification des coefficients
de ruissellement à la suite de I'urbanisation.

4.2.1 - Etudes des pluies

La tallle des bassins versants justifie que I'on cherche des données locales sur les pluies de courte
durée. Les relevés du pluviographe de Belleville-Hauteluce, géré par EDF et situé sur le même
versant du Doron que le Grand Nant, ont été dépouillés pour les durées comprises entre I h et
24 n. é, relation hauteurde-pluie durée pour la fréquence décennale est de la forme

P =21 .8 (durée) 1-o'sz

mm heure

La comparaison avec d'autres relations établies pour des durées plus courtes permet d'admettre
qu'on peut l'extrapoler aux pluies de durée inférieure à t h.

4.2.2 - Etude des débits

Les temps de concentration, calculés avec la formule de lzzard simplifiée (ct. [3.6]), sont de 25 mn
pour le bassin versant amont et de 40 mn pour le bassin versant total.

Les pluies décennales correspondantes sont

durée : 25 mn hauteur : 17 mm intensité : 41 mm/h
durée : 40 mn hauteur: 20 mm intensité : 30 mm/h

Le coetficient de ruissellement a été évalué à 0.'15 pour le bassin versant amont où des
terrassements de pistes de ski ont déjà dénudé certaines zones et à 0.11 æur le bassin versant
total mieux végétalisé.

L'application de la formule exposée au § 3.3.2 donne les valeurs :

bassin versant amont Q10 = 1 m3/s
bassin versant totial Q l0 = 2.5 m3/s
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L'incertitude sur le coefficient de ruissellement, et donc sur ces résultats, est très grande. Les
autres méthodes de calcul onl également été utilisées et il semble plus cohérent de proposer une
lourchette d'estimation des débits :

bassin versant amont 0.8 < Q10 < 1.7 m3/s
bassin versant total 2.5 < 010 < 5.0 m3/s

5. LISTE DES VARIABLES DU CHAPITRE 3

Q.'o m3/s

100

O m3/s

S km2

Pmm

CR

R

tc heure

i mm/h

c

F

Cv

I m/m

Débit de durée de retourl0 ans
100 ans

Débit (souvent ici débit de pointe décennal)

Superficie

Quantité de pluie en mm

Coetficient Régional des formules de crue

Coefficient de passage des débits moyens aux débits instantanés

Temps de concentration (en heures dans la formule rationnelle)

: lntensité de pluie

: Coefficient d'écoulement

Probabilité de non dépassement

Concentraüon volumique des sédiments solides

: Pente d'un torrent
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CHAPITRE 4

DISPOSIÏIFS HYDRAULISUES

1 .INTRODUCTION

Les études hydrauliques préalables à la conception et au dimensionnement d'un banage particulier
se divisent en deux parties :

- l'analyse qualitative et quantitative des phénomènes torrentiels et processus érosifs
intéressant l'ouvrage ainsi que leur évolution après la réalisation de l'ouvrage. Les
conséquences en résultant pour la définition globale de l'owrage; fonction, implantation,
hauteur, volume de stockage des dépôts, nature et intensité des écoulements
admissibles à I'aval et la définition qualitative et quanütative des cas de charge du
barrage;

- la conception et le dimensionnement des dispositifs hydrauliques :

. cuvette déversoir,

. organe de contrôle des banages de sortie d'ouvrage de sédimentation : gdlles,
fentes, pertuis,

. protedion contre l'affouillement.

La définition du schéma global de gestion de l'espac€ et de protection des biens et des personnes
ou une étude de bassin préalable foumit généralement des éléments de connaissance relatifs à la
première partie. Afin d'afliner certains aspects d'études, on peul faire appel à :

-l'utilisation des concepts de l'hydraulique tonentielle présentée paTMEUNIER [4.1] et
aux travaux récents de COUSSOT [4,2] sur les laves tonentielles ;

- la mise en oeuvre d'outils de modélisation numérique tel le modèle ETC (Erosion des
Tonents en crue) de la division Protection contre les Erosions du CEMAGREF de
Grenoble;

- la réalisation de modèles physiques (maquettes en similitude hydrauligue) ;

- l'observation et aux sources d'informations historiques.

Dans la suite de ce chapitre, nous nous limiterons essentiellement à la conception et au
dimensionnement des dispositifs hydrauliques.
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2 . DISPOSITIFS HYDRAULIOUES

2.1 - EVALUATION DES DEBITS DE PRGJET

2.'t.1 - Débit hydrologique

La conception et le dimensionnement de ces dispositifs sont appréciés en fonction de la nature et
de l'intensité des écoulements torrentiels : eau claire ou très peu chargée en matériaux solides, fort
charriage solide (écoulement hyperconcentré), lave tonentielle. La durée peut également influer
sur la conception et le dimensionnement des organes de contrôle des banages de sortie
d'ouvrages de sédimentation.

Pour évaluer leurs intensités, en complément des observations et des éléments de données des
événements historiques, on fait généralement appel à une estimation préalable d'un débit d'eau
claire de projet Qprolet (liquide) par les méthodes de l'hydrologie.

Cette estimation peut permettre d'apprécier un ordre de grandeur des débits d'écoulements des
différents phénomènes, puis par utilisation d'une relaüon débit-hauteur appropriée (loi de
singularité spécifique, loi de perte de charge en régime uniforme specifique,...) d'en déduire
différentes caractéristiques de dimensionnement: hauteur d'écoulement, vitesse moyenne des
écoulements.

2.1.2 - Période de retour de projet

Le choix de la période de retour de poet présente un aspest politico-économique lié aux enjeux
concemés. Des obligations ont été clairement retenues en ce qui conceme les aménagements
hydrauliques classiques. Une plus grande liberté semble prévaloir en ce qui conceme les
aménagements de correction torrentielle.

Dans le cas d'aménagement d'ouvrage de sédimentation, une période de retourde 1@€ms est
actuellement souvent retenue, compte tenu des enjeux qui sous-tendent généralement ce type
d'aménagement.

Dans le cas d'aménagement d'ouvrage de consolidation, une période de retour entre 50 ans et
'100 ans nous semble pouvoir être retenue en fonction des enjeux concemés et compte tenu des
conditions souvent difficiles d'accès et de réalisation de ces ouvrages. Ces conditions conduisent à
limiter autant que possible la nécessité d'interventions ou de reconstructions.

2.1.3-Evaluation des débits de projet des écoulements avec fort charriage et des
écoulements de lave torrentielle

Autant que possible, il est fait appel aux concepts et outils précédemment évoqués dans le cadre
d'études spécialisées des phénomènes et processus érosifs torrentiels.

Dans certains contextes particuliers (intervention d'urgence, non possibilité d'emploi des concepts
et outils évoqués), on peut envisager de retenir une analyse simplifiée des phénomènes
confrontée à des observations de terrain et à la prise en compte de données historiques.
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Cette analyse peut prendre en compte les éléments d'ordre de grandeur suivants :

- pour les phénomènes de fort chaniage :

l'ordre de grandeur de Qm = Qprojet avec chaniage (liquide + solide) peut être apprécié

soit très grossièrement : Q, < 1,5 Qprojet (liquide)

soit moins grossièrement : Qm - (1 + 6,3 . 12). Qprojet (liquide)

avec I (m/m) : pente en long du chenal d'écoulement à l'amont de I'ouvrage.

- pour les phénomènes de lave :

l'ordre de grandeur de Qlave = Qp@et avec écoulement de lave peut être apprécié par
Qlave compris entre 2 et 10lois Qprojet (liquide).

L'ampleur, l'efficacité plus ou moins rapide d'aménagements de génie civil ou de génie biologique
à caractère actif sur l'évolution des phénomènes torrentiels peuvenl parfois être pris en compte.

2.2 - CUVETTE DEVEBSOIR

2.2.1 - Gonception générale

Généralement I'implantation du banage doit être perpendiculaire au tronçon aval (cf. ligure 4.1) et
la position de la cuvette est centrée sur le milieu du lit aval existant.

Amont Amont

90'

Aval Aval
Erosiff

bonne
imolantation
(vèrs l'aval)

mauvaise
implantation
(vers I'amont)

figure 4.1 : irnplantation des barnges

t

I

I
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Les cuvettes déversoirs(1) doivent concilier deux fonctions principales aux exigences divergentes :

- une fonction de recentrage des écoulements incitant à une largeur réduite (et donc à une
profondeur importante). Celle-ci a pour objectifs :

. de limiter l'érosion des berges résultant de la divagation des écoulements, par
concentration des débits et formation d'un chenal bien individualisé et stable pour
la plupart des crues,

. le non contoumement des barrages et la protection directe des berges à l'aval de
l'ouvrage contre la chute des écoulements.

On tient compte de I'expansion latérale de la gerbe de crue à I'aval du déversoir, de
l'ordre de I m à 1,50 m pour BECHETOILLE [4.3].

Dans la plupart des tonents, les phénomènes de transport solide (charriage, lave
torrentielle) sont importants et la cuvette déversoir ne possède pas toujours une capacité
suflisante pour les écoulements associés (ou celle.ci peut être réduite par des dépôts ou
embâcles). Afin de recentrer tous les écoulements, il est nécessaire de donner aux
couronnements des ailes une pente vers le centre du barrage de valeur supÉrieure ou
égale à la pente d'atterrissement supposée à l'amont de l'ouvrage.

- une fonction de répartition des écoulements incitant à une largeur importante de la
cuvette.

Celle-ci est en effet favorable au ralentissement des laves tonentielles, à la diminution
des profondeurs et longueurs de losses d'affouillement, à la râluction des hauteurs
des sections d'ailes des barrages (les exposant moins, en cas de phénomènes de laves
torrentielles, à des chocs et plus généralement permettant une économie du projet) et à
des capacités de niveau d'atterrissement ou de volumes de dépôts plus intéressantes
pour une même cote supÉrieure des écoulements.

L'analyse de la forme et des dimensions de la cuvette déversoir doit donc être réalisée à partir des
informations précédentes, selon le contexte de chaque barrage. Une largeur minimale est prise en
compte pour réduire le risque d'obstruction de la cuvette. La forme la plus courante est
trapézoidale. Un profil de cuvette à cinq pans (cf. figure 4.2) permet parfois de partiellement
concilier les exigences précédentes. La pente (hauteur/longueur) des ailes de cuvette peut varier
de 0,5 à 2 en l'absence de laves torrentielles. Elle est généralement retenue inférieure ou égale à 1

si des écoulements de lave lorrentielle sont prévisibles.

PROFIL TRAPEZOIDAL

PROTIL A 5 PANS

te)

figure 4.2 : profils de cwettes déversoirs

(1) Dans le dornaine des barrages de conection tonentielle, on considère sowent comme étant équivalents
les lermes : cwette déversoir, cwette, déversoir.
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Nous aborderons dans la suate uniquement les aspects de dimensionnement
hydraulique. On note cependant la nécessité quasi-générale d'un revêtement des
cuvettes protégeant celles-ci des agressions dues au transport solide (abrasion, chocs)
et l'intérêt d'un encorbellement (avancée sous cuvette vers I'aval) afin de protéger les
parements aval (de chocs dans le cas des banages poids et plus généralement du
ruissellement (cf, figure 4.3)).

Corn ière
mêtollique revêtement onti-obrosion

lormier (réduction des
ruissell em en ts)

figure 4.3 : coupe type de cuvette déversoir

2.2.2 - Dimensionnement

Le principe de dimensionnement retenu est généralement d'éviter ou de réduire, pour les débits
d'écoulements inférieurs ou égaux aux débits de projet, les déversements extérieurs au déversoir.

2.2.2.1 - Crues hors laves torrentielles

. Dans le cas des barrages de sortie d'ouvrage de sédimentation, compte tenu d'une capacité de
stockage généralement insuffisante pour observer de réels effets de laminage et de la
constitution possible d'un plan d'eau à l'amont du barrage, un déversoir de couronnement doit
être étudié dans un contexte de section de contrôle avec charge sur le déversoir de l'ordre de la
charge critique correspondant au débit de l'écoulement de projet.

. Dans le cas des barrages courants de consolidation et des banages d'entrée d'ouvrage de
sédimentation, en raison des phénomènes de transport solide, l'atterrissement s'établit
généralement rapidement au niveau de la base du déversoir, en préalable au passage des crues
de poet.

Dans ce contexte, lors des crues, il peut être observé deux principaux modes de fonctionnement
des déversoirs :

soit un fonclionnement en singularité (souvent rétrécissement de la largeur d'écoulement
en crue) et section de contrôle ;

soil un fonctionnement "transparent" du déversoir dans lequel celui-ci constitue le
prolongement d'un bief torrentiel "uniforme" (soit imposé par des travaux, soit imposé par
des phénomènes de morphodynamique tonentielle). Dans ce cas, compte tenu
notamment des pentes en long des torrents, généralement les conditions d'écoulement
au niveau du déversoir restent peu différentes des conditions d'écoulement dans le
chenal amont.
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Pour un débit donné, le second mode de fonctionnement nécessite une section d'écoulement
plus faible. Mais à moins de disposer d'observations significatives :

- du fonctionnement de déversoirs analogues sur des barrages préexistants pour des
débits de l'ordre de grandeur du débit de projet ;

- du modelé du lit du tonent à l'amont de déversoirs analogues sur des banages
préexistants dont on puisse considérer qu'il résulte de l'écoulement de débits de l'ordre
de grandeur du débit de projet,

il est généralement difficile d'apprécier avec certitude le mode de fonctionnement pour le débit de
pOet.

En conséquence, par sécurité, on retient habituellement un principe de dimensionnement du
déversoir en section de contrôle avec sur celui-ci une charge hydraulique de l'ordre de la charge
critique correspondant au débit de l'écoulement de poet.

. On propose donc, pour tous les barrages de correclion torrentielle, en l'absence d'éléments
d'analyse permettant de retenir avec certitude un fonctionnement "transparent" du déversoir pour
les crues de proJet, l'emploi, pour le débit de projet, d'une formule de dimensionnement du type
"seuil épais".

Vue Amont

D

figure 4.4 : dimensionnement d'un déversoir trapézoldal

Pour un déversoir trapézoîdal (cl. figure 4.4), on peut employer l'expression :

Q=0,385 L.\Eg-'. H''' * o,3o8ffiE 
H

tgct

contribution de la partie centrale

asslmilée à celle d'un

déveræir ectangulaire

avecQ(ms/s):Qprojet
cx, (') : angle d'inclinaison sur

l'horizontale des ailes

contribution dss parties latéBlês

assimilee à celle d'un

dévêrsoir triangulaiE

L (m)
H (m)

largeur à la base du déversoir
charge sur le déversoir

Pour éviter tout déversement au delà de la section de déversoir, il sera prudent de fixer la hauteur
de déversoir D>H + R, avec R(m) : revanche éventuelle et H(m) : déterminée à l'aide des
f ormules pratiques suivantes.

Pour un seuil traoézoidal à ailes à 45"

Q = 1,7 L (H)3/2 + 1,36 (H) 5/2

Pour un seuil rectangulaire

Q = 1,7 L (H)3/2
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. On propose d'étendre l'emploi de ces formules de dimensionnement, établies dans le cadre
d'écoulements d'eau claire, au cadre des écoulements tonentiels avec charriage.

Dans ce contexte, en l'état actuel des connaissances pratiques utilisables pour l'ingénieur, la
seule prise en compte d'un accroissement de débit semble acceptable.

. En conclusion, en l'absence de prise en compte d'écoulement de lave torrentielle, on peut
généralement retenir un dimensionnement des déversoirs de barrages de conection torrentielle à
I'aide des formules pratiques présentées ci-dessus, avec :

- Q - Qprojet (liquide) pour les barrages de sortie d'ouvrage de sédimentation et les
barrages de consolidation ou d'entrée d'ouvrage de sédimentation de pente
d'attenissement réduite (< 10 %) ;

- O - Om : Qprojet avec charriage (solide + liquide) pour les barrages de consolidation ou
d'entrée d'ouvrage de sédimentation de pente d'atterrissement plus élevée (> 10 o/.).

2.2.2.2 - Laves torrentielles

. Vis-à-vis des phénomènes de laves torrenlielles, un dimensionnement fin des déversoirs est
difficilement envisageable. Compte tenu de la complexité et de la variabilité des conditions de
déclenchement, d'évolution des volumes et d'écoulement de ces phénomènes, il n'est
généralement possible d'estimer qu'une fourchette étendue de valeurs de sections que l'on
confronte aux observations de terrain et à la connaissance de phénomènes historiques.

. Ce(aines études spécialisées, dans le cas d'enjeux importants, peuvent cependant être
conduites afin de réduire l'étendue de cette fourchette.

. En l'absence de telles études, on retiendra que le phénomène de lave torrentielle se traduit par
une augmentation des débits mulüpliés par un facteur de l'ordre de 2 à l0 et par une réduction
des vitesses d'écoulement. Des comparaisons sur la base de l'utilisation de la formule de
Manning-Strickler dans un biet torentiel "uniforme" (après recalage sur des données de laves
reelles) indiquent que pour une même hauteur, la vitesse des laves est réduite par un facteur de
l'ordre de 1,5 à 3.

L'influence de la singularité représentée par une cuvette déversoir est mal connue, mais des
travaux expérimentaux récents de DEMMERLE et al [4.9] ont conduit à la proposition d'une
nouvelle méthodologie de dimensionnement, principalement relative aux singularités
représentées par les barrages de sortie des plages de dépôt.

En conséquence, on propose alors de retenir un ordre de grandeur de la hauteur de
dimensionnement du déversoir évalué par Dlave - f . D, avecf de l'ordre de 2 à 4 et D issue de
l'application des formules proposées en 2221 pour le débit de projet en eau claire et la largeur de
déversoir souhaitée.

2.3. PERTUIS, FENTES, GRILLES

2.3.1 - Obiectils de ces dispositils

Ces différents dispositifs (cf. photos 4.1 el 4.2 et figure 4.5) sont généralement envisagés pour
lavoriser (au-delà d'éventuels aspects de drainage) :

- des dépôts sélectifs : rôle de rétention et de tri (corps flottants, matériaux solides des
phénomènes tonentiels de forte intensité : laves et écoulements hyperconcentrés des
fortes crues) ;

- des dépôts partiels : rôle de modulation (afin d'éviter un comblement trop rapide des
ouvrages et une érosion trop intense à l'aval de ceux-ci) ;

- une reprise naturelle d'une partie des dépots précédents : autocurage (si possible, pour
les débits normaux ou les crues taibles).
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pholo 4.1 : grilles métalliques à bares horizontales

photo 4.2 : pertuis verlicaux

72

--\-_ .ffi

il

EIfrry



I
I
I

I
I
I
I

I

I

I
I

t-
I

J

I
I

I

I
I

I

I

I

I
I

I

I

I

I
I

I
I

I

I

I

I
I

I
L-

ts1
tl

l-l
tl

llFi
tl____i L--J

VUE DE FACE AVAL COUPE A_A

Amont

I

A

figure 4.5 : ouvrage-fentes. Un conlrefort central peul "briser"
d'éventuelles laves torrentielles ou limiter les obstructions par

des bois chaniés (en rnodifiant les lignes de courants d'écoulement)

Un tel fonctionnemenl est particulièrement recherché au niveau des banages de sortie des
ouvrages de sédimentation. Ceci afin de protéger l'aval :

- contre les risques de débordement ou divagation des écoulements, résultant de débits
de crues excessifs en rapport avec les capacités d'écoulement aval disponibles. De plus,
celles-ci peuvent être réduites lors des crues notamment par d'éventuels corps flottants
ou en raison de surélévation ou déplacements des lits d'écoulements provoqués par des
dépôts;

- contre des déstabilisations de berges et creusements du lit que pounait entraîner la mise
en oeuvre d'ouvrages arêtant tout transport solide ;

et de réduire le nombre, le volume et le coût des interventions de curage des dépôts par des
moyens mécaniques.

Dans la réalité, un tel foncüonnement s'avère rarement maîtrisé en raison :

- des diflicultés d'analyse et de définition des écoulements adéquats à l'aval ;

- de la complexité et de la diversité des écoulements tonentiels (nature, composants,
intensité, duree);

- des contraintes physiques, technigues et économigues nécessitées par une maîtrise
idéale.

Ainsi, dans de nombreux sites, il faut choisir de lavoriser un dépôt maximum lors des crues
importantes ou un autocurage naturel maximum.

Dans le cas d'enjeux importants, certaines études spécialisées ou l'ulilisation de modèles réduits
physiques permettront une meilleure analyse du lonctionnement des aménagements. ll est
cependant toujours difficile de reproduire la réalité dans sa diversité et sa complexité.

On note que:

- dans certaines configurations d'aménagements, il peut être possible d'obtenir
d'importants processus de dépôtrs indépendamment des dispositifs hydrauliques du
barrage de sortie, voire de tout barrage de sortie ;
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- dans le cas de la mise en oeuvre d'un banage de sortie et des dlspositifs hydrauliques
évoqués, il est souvent ditficile de quantifier la réduction des transports solides (débits,
volumes) relâchés à l'aval lors des crues. Cette réduction peut avoir pour causes, soit un
blocage mécanique d'éléments solides, soit un fonctionnement hydraulique particulier:
création de plan d'eau (et dépôt de delta) ou pertes de charge singulières ;

- dans certaines configurations d'ouvrage de sédimentation, il peut se produire des
phénomènes de dépôt dans la partie amont de la zone de dépot, susceptibles de
remonter vers l'amont et de submerger le barrage d'entrée.

ll peut en résulter un risque de divagation de l'écoulement, en préalable à son passage
dans l'ouvrage de sédimentation.

Ce type de phénomène peut être observé parfois lorsque, lors des crues, la zone de
dépôt de l'ouvrage de sédimentation est durablement noyée.

On ne trouvera ci-après que des éléments partiels de connaissance concemant la conception des
dispositifs hydrauliques évoqués. Ces éléments peuvent faciliter l'analyse de certains aspects de
fonctionnement.

2.3.2 - Ouelques éléments de conception

2.3.2.'l - Nécessité d'un déversoir de couronnement

ll n'est quasiment jamais possible d'avoir la certitude que les pertuis, fentes et grilles ne se
trouveront pas partiellement ou totalement bouchés, ll en résulte la nécessité de la conception, du
calcul et de la réalisation d'un déversoir de couronnement, permettant une bonne évacuaùon des
écoulements dans des conditions de bon fonctionnement, de sécurité et de durabilité de
I'aménagement, sans tenir compte des capacités hydrauliques des dispositifs évoqués.

2.3.2.2 - Blocage mécanique des éléments solides transoortés

Selon les dimensions (hauteur (ha), largeur (la)) des ouvertures des dispositifs évoqués et la
granulométrie des éléments solides transportés (diamètre maximum (Dmax)), des conditions de
blocage mécanique et d'obstruction de ces ouvertures ont été mises en évidence. En ce qui
conceme les cailloux et blocs, de nombreuses obseruations, expériences en canal et modèles
réduits, essentiellement vis-à-vis de phénomènes de charriage, ont permis l'établissement des
relations suivantes :

- très forte probabilité de blocage mécanique
si min (la, ha) < 1,5 Dmax

- très faible probabilité de blocage mécanique
si min (la, ha) > 2 Dmax

- par ailleurs, ZOLLINGER [4.4] distingue hauteur et largeur et considère une très forte
probabilité de blocage si la < 1,6 Dmax ou ha < 1,2 Dmax.

On note

- que, lorsqu'un blocage mécanique des plus gros éléments solides apparaît, il en résulte
très rapidement un blocage quasi général de tous les éléments solides ;

- qu'en l'absence de blocage mécanique d'éléments solides, il est observé généralement
un contrôle partiel du débit solide relâché, résultant des phénomènes hydrauliques
provoqués par ces dispositifs ;

- qu'il est impropre de traduire ces résultats en considération impérative du ÿpe "avec
les dimensions des ouvertures retenues, je ne vais arrêter que les blocs de tel diamètre
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et laisser passer tous les autres de diamètre inférieui'. En effet, on constate
généralement, hors blocage mécanique et obstruction des ouvertures, des dépots de
matériaux pouvant mécaniquement transiter à travers les ouvertures. Cela est dÛ à des
phénomènes hydrauliques de conditions de dépot (topographie en amont du barrage,
intensité des écoulements, pertes de charge et réduction des vitesses dues au
dispositif). Par ailleurs, on observe des mécanismes de charriage en masse sans réel tri
granulométrique.

2.3.2.3 - Bois charriés et flottants

Ceux-ci constituenl un problème essentiel dont la maîtrise s'avère difficile.

Une première règle est, autant que faire se peut, l'élimination ou la réduction active des problèmes
par une surveillance et un entretien (coupe et tronçonnage, voire enlèvement) des loyers de tels
apports et notamment au niveau des berges et du lit.

ll peut être également envisagé, soit à l'amont de l'ouvrage de sédimentation, soit à l'amont du
dispositif hydraulique de l'ouvrage de sortie, un dispositif de tri entre flottants et aulres transports
solides. Ceci est rarement fonctionnel dans le cas d'écoulements de lave torrentielle où les
mécanisrnes respectifs d'écoulement et de transport conduisent à un lront de lave mêlant
étroitement I'essentiel des bois emportés et des éléments solides de grosses dimensions.

Par contre, en cas de transport des bois par de l'eau ou même des écoulements hyperconcentrés,
on observe généralement que les bois, dans leur grande majorité, restent en surface.

Certaines expériences ont permis l'observation de solulions intéressantes basées sur l'utilisation
de câbles, filets et grilles qui permettent de séparer les flottants, maintenus et anêtés en surface,
des écoulements avec cailloux et blocs évacués sans trop de perturbations en dessous.

La structure la plus couramment adoptée (cf. figure 4.6) consiste en barres métalliques verticales
(afin de coincer le moins possible les bois) inclinées vers l'aval (atin de stabiliser les bois en
surface et de réduire les possibilités de leur reprise par des courants de retour), suffisamment
écartées pour éviter tout blocage mécanique de blocs et cailloux en dessous. Un tel dispositif est
généralement implanté à l'amont du barrage de sortie. Pour rester efficace, il ne doit pas se trouver
totalement immergé lors des crues. Par ailleurs, il sera nécessaire qu'aucun défaut de
fonctionnement ne puisse conduire à un débordement hors du lit torrentiel. Enfin, un tel dispositif
nécessite une surveillance et un entretien réguliers.

Vue de foce ovo Coupe

figure 4.6 : dispositrf de retenue des bois chaniés

Dans le cas d'écoulements de laves torrentielles, on peut également considérer l'emploi de telles
structures comme intéressant vis-à-vis des flottants ayant éventuellement traversés un ouvrage de
sédimentation. En effet, il est probable et fortement souhaitable que les écoulements, à I'aval de
celui-ci, ne se manifestent plus sous forme de laves torrentielles. Des possibilités de séparation et
d'arrêt des flottants à l'aide de ces structures y sont donc envisageables.
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2.3.2.4 - Avantages et inconvénients des grilles métalliques

Leurs avantages résident notamment en des possibilités de réalisation, de modification (entretien
ou adaptation, notamment pour les structures à banes horizontales), de déformation et de
résistance à l'abrasion souvent plus intéressantes que celles de structures similaires en béton
armé.

En ce qui conceme le choix entre barres horizontales et verticales, indépendamment des
problèmes spécifiques de conception et de dimensionnement des struclures (présentés au
chapitre 9), on note:

- les limites à l'autocurage naturel en cas d'emploi de barres horizontales continues. Après
obstruction par des dépôts torrentiels, celles-ci constituent des niveaux non érodables
empêchant l'enfoncement du lit. On doit alors intervenir pour dégager, au moins
partiellement, l'amont de la grille. ;

- le coincement des flottants ne pouvant traveÉer les grilles à banes horizontales. Celles-
ci limitent fortement les possibilités de remontée en surface des flottrnts, ce qul alors
conduit à des obstructions rapides ;

- les obstructions des grilles à barres verticales, par les branches et llottants, lorsque leur
espacement est trop limité par des considérations d'arrà de blocs et cailloux ;

- des phénomènes hydrauliques de perte de charge, provoquant des dépôts et nuisant à
l'autocurage en conditions d'écoulement couranles en cas d'emploi de barres verticales
de faible espacement.

Ces difficultés peuvent être réduites dans le cadre de structure complexe du type de celle de la
figure (4.7).

Coupe

Amonl

figure 4.7 : dispositif à grilles mixte

2.3.2.5 - Modulation des transports solides relâchés - autocurage naturel

On doit toujours rester prudent vis-à-vis des possibilités naturelles ou apparemment maîtrisables
de modulation des transports solides relâchés ou d'autocurage. Ceci en raison de la grande
variabilité (nature, échelonnement, ...) des phénomènes tonenliels et des contraintes (enjeux,
économie, simplicité...) à prendre en compte.

L'idéal consisterait à disposer de dispositifs permettant de gérer un ratio voulu de débits solides
relâchés, pour tout phénomène et tout débit d'écoulement. Ceci est praliquement impossible à
réaliser.
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Deux types différents de modulation peuvent être plus ou moins distingués el maîtrisés selon la
nature et la connaissance des phénomènes tonentiels (durée, intensité). lls se basent sur un
contrôle soit hydraulique (râiuction des forces tractrices de l'écoulement), soit "pseudo-
mécanique" (par blocage d'éléments grossiens).

Dans le premier type, on peut classer principalement les barrages à pertuis et fentes non
susceptibles d'obstruction par coincement de blocs rocheux mais occasionnânt d'importantes
variations des vitesses d'écoulement à l'amont du banage lors des crues. Le fonctionnement de ce
type de barrage (difficile à apprécier sur le plan théorique pour les fortes crues) permet
généralement, pour les crues faibles et en l'absence de perturbations dues à des flottants, un bon
aulocurage. Celui-ci est lavorisé par :

- un niveau inférieur des fentes ou pertuis aussi bas que le permet un bon
dimensionnement de la structure du banage ;

- des dispositions favorisant la concentralion des débils courants (cf. figure 4.8) ;

- une forme de poire avec queue vers I'amont donnée à la zone de dépôt (autocurage en
fin de crue).

figure 4.8 : recentrage des écoulements courants

Dans le deuxième type, on peut classer notamment les barrages à parement perméable constitué
de grilles métalliques, où des possibilités de blocage mécanique en fonction de la granulométrie
des blocs et cailloux transportés sont envisageables. Dans ce cas la modulation des transports
solides lors des fortes crues sera souvent du tyæ "tout ou rien".

En général, pour éviter un comblement trop rapide ou frâluent de l'ouvrage, il sera souhaitable :

- de retenir des dimensions des mailles appropriées (très difficiles à apprécier, d'où
I'intérêt de dispositits modulables) ;

- de concevoir le dispositif de sorte qu'il n'influe pas ou peu l'écoulement des crues non
dommageables. Les grilles à poutres horizontales permettent facilement cette disposition
par implantation de la barre inlérieure à un niveau suffisant.

Après de grosses crues et obstruction de la grille, il faut nécessairement intervenir, par un curage
de l'entonnement, pour initialiser le processus d'autocurage et parfois le réactiver.
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2.3.2.6 - Débit des oertuis en charge

Dans les cas oir les pertuis ne sonl pas obstrués et en l'absence de grilles, on peut sommairement
évaluer les capacités d'écoulement (hors écoulement de laves tonentielles) à travers le barrage à
l'aide des relations ci-dessous :

cas 1 (figure 4.9)

relationQ=p.S. fæ avec S : surface du pertuis
p : coefficient de débit - 0,6
z : hauteur entre surface et milieu

du pettuis

Hc
Q1

Q2

figure 4.9 : sans déversement sur l'owrage

- cas 2 (figure 4. 10)

lesrelalions Q=Q1 +Q2

figure 4.10 : avec déversemenl sur l'owrage

e2 = tr.S 2g(x+Hc)

avec : p et S comme précédemment
x : hauteur entre couronnement et milieu du perUis

Hc : charge critique associée à QI et au déversoir de surface

Vis-à-vis des écoulements de laves torrentielles, à notre connaissance, les principaux travaux
conduits sont ceux présentés par DEMMERLE et al [4.9].

2.4 - DISPOSITIFS DE PROTECTION CONTRE L'AFFOUILLEMENT A L'AVAL DES
OUVRAGES

2.4.1 - lntroduction

Deux principaux types de problèmes peuvent résulter d'un abaissement important du fond du lit
torrentiel au pied des barrages. La disparition physique du massif de sol aval peut avoir pour
conséquences l

- une réduction de la capacité de résistance mécanique du support de fondation ;

Xz

O
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- I'apparition de mécanismes de "renard" pouvant se développer et entraîner un "sous-
ürage" général des matériaux d'atterrissement.

Cet abaissement de fond du lit peut résulter:

de phénomènes de dynamique torrentielle. L'ampleur de ces phénomènes peut être
globale à l'échelle du torrent ou plus restreinte. La dynamique torrenüelle peut être
modifiée provisoirement ou durablement par l'aménagement ;

du phénomène de création d'une tosse d'affouillement par dissipation locale d'énergie
des écoulements en pied de chute des cuvettes déversoirs.

2.4.2'Risques d'abaissement liés à la dynamique torrentielle

. Pour réduire les risques vis-à-vis des phénomènes de dynamique torrentielle, on envisage autant
que possible l'implantation des banages selon les principes suivants (cf . figure 4.1 1 ) :

- recherche ou création d'un point de base aval stable vis-à-vis de l'érosion : seuil
rocheux, bief particulier, ouvrage spécifique, ...

- évaluation d'un profil en long "garanti" durablement, à partir du point de base et à l'aide
du concept de pente de compensation (pente minimale d'équilibre instantané) ;

- implantation d'un ouvrage amont dans la zone d'influence du point de base, à un niveau
de fondalion inférieur au profil "garanti".

Penie de compensoiion: Pc=lonÉ

§

niveou de bose
(poini fire)

figure 4.11 : implantation des barrages

Une mauvaise estimation de la pente de compensation a toujours des conséquences
économiques négatives. En cas de surestimation, elle peut conduire à la ruine de
l'aménagement. Cependant, son évaluation pratique reste très difficile. Elle doit intégrer des
observations passées et présentes de l'évolution du lit torrentiel, ainsi que les comportements
torrentiels futurs en cas d'aménagement modifiant notolrement les phénomènes torrentiels.

. Dans le contexte d'aménagement progressif à l'aide de barrages de consolidation rapidement
alterris, deux "recettes" sont parfois utilisées pour évaluer l'ordre de grandeur de la pente de
compensation.

La première consiste à l'apprécier comme la pente observée des dépôts immédiatement en
amont d'un point stable artiliciel ou naturel (banage antérieur, gros blocs, arbre coincé, ...), à la
suite d'une période de faibles crues ayant permis la constitution d'un pavage du lit et la reprise
des matériaux facilement mobilisables déposés lors d'importantes décrues.
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La seconde consiste dans un bief naturel de pente I (tr/m), en érosion (enfoncement du lit
obserué) et hors influence d'un point de base, à l'évaluer par une valeur Pc comprise entre 1/2 I

el2l3l.

. Dans le cas d'aménagemenl d'ouvrage de sédimentalion, la topographie de la zone de dépôt
réalisée et le lonctionnement du barrage de sortie peuvent conduire à une réducüon très
importante du transport solide dans l'écoulement relâché.

ll en résulte alors, pour l'aval, un caractère très agressif de l'écoulement qui tend à se recharger
en matériaux solides et une érosion pouvant être très importante.

En fonction des capacités de transport solide de l'écoulement à l'aval et des possibilités de
reprise de matériaux qui lui sont offertes, les conséquences de ce phénomène peuvent être très
variables en intensité et localisation.

L'écoulement cherchera à combler un éventuel déficit en matériau solide le plus rapidement
possible. Si les conditions s'y prêtent, il en résultera un enfoncement du lit immédiatement à I'aval
du barrage de sortie.

Dans ce contexte, ainsi que pour tout banage dont I'implantation doit être envisagée dans un bief
susceptible d'érosion, hors influence d'un point de base et avec d'importantes incertitudes sur
l'évolution du profil en long, il peut être fait appel conjointement ou indépendamment à deux
dispositifs : le parafouille et le contre-barrage aval. Ces dispositifs peuvent également contribuer
à une réduction des risques entraînés par la création de la fosse d'affouillement.

Ces dispositifs peuvent ètre complétés, dans certains cas, par une plage de reprise implantée à
leur pied. Une plage de reprise a pour objectif, sur une portion aménagée de bief torrentiel, dans
des conditions de fonctionnement maîtrisées, de permettre à l'écoulement de combler son déficit
en matériaux solides. On peut ainsi localiser les phénomènes de dynamique torrentielle résultant
de la réalisation de l'ouvrage de sédimentation et en diminuer les conséquenc€s topographiques
à long terme. Ce demier dispositif doit être surveillé et réalimenté en matériaux. ll peut ainsi
constituer une possibilité partielle de stockage et de réutilisalion des matériaux arrêtés dans
l'ouvrage de sédimentation.

2.4.3 - Fosses d'affouillement naturelles

Leurs dimensions ont été principalement étudiées à partir d'essais sur modèles réduits physiques
(similitude hydraulique).

De nombreux travaux t4.51 t4.61 ont été conduits par l'institut suisse de la VAWE principalement en
deux dimensions (en canal). Les travaux de COUVEHT et al [4.4, spÉcifiquement dédiés à la
modélisation des conditions de formation des fosses d'affouillement naturelles à I'aval des
cuvettes-déversoirs d'ouvrages de conection tonentielle, ont étendu les travaux précédents à un
contexte tridimensionnel : prise en compte de la contracüon latérale des écoulements au niveau de
la cuvette, possibilité de développement latéral des fosses et ont intégré, pour les conditions
d'essais réalisés, le rôle du transport solide.

On peut penser que ces conditions d'essais (matériaux granulaires de granulométrie étendue
identique au cours de tous les essais, débit solide associé à la capacité maximale de transport
résultant de la pente du chenal amont de2 à 10%) n'ont pas permis de faire apparaître
complètement le rôle réducteur du transport solide sur les dimensions des fosses vis-à-vis de
certaines situations réelles (pentes d'atterrissement souvent plus élevées).

On note enfin que subsiste une méconnaissance en ce qui concerne les etfets des écoulements de
lave torrentielle. A priori, des laves préalablement constituées et fortement chargées en matériaux
solides ne devraient pas par elles-mêmes provoquer de fosses d'aflouillement considérables. Leur
chute peut cependant ébranler et déstabiliser la structure initiale du sol (ou une protedion en
enrochements éventuelle) et il peut en résulter, en fonction des écoulements postérieurs, des
phénomènes d'affouillement importants.
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On lrouvera en annexe 1, une présentation des résultats des travaux de COUVERT et al [4.7],
conduits à la SOGREAH : forme, dimensions des tosses d'affouillement naturelles.

Ces résultats permettront notamment d'apprécier le niveau de londation des ouvrages, l'intérêt et
l'implantation d'un dispositif parafouille éventuel, l'implantation d'un contre barrage éventuel.

2.4.4 - Béduction des dimensions des losses d'affouillement

En particulier, dans le cas de barrage de foûe hauteur de chute, les dimensions possibles des
fosses d'affouillement naturelles imposent d'importantes sujétions aux banages. On présente ici
une possibilité de réduire ces dimensions à l'aide d'enrochements libres.

La méthode de conception et de dimensionnement suivante est proposée :

- en prenanl en place de Dgs du sol nalurel, le D56 des enrochements envisagés, utiliser
les résultats des travaux de COUVERT et al [4.4 pour étudier la forme et la dimension
d'une fosse. Ceüe proposition résulte d'une interprétation des résultats de l'étude de
LALARAKOTOSON [a.8];

- réaliser, après travaux de déblais, une carapace d'enrochements de granulométrie
uniforme (De/Drs < 2) et d'épaisseur 2 D5s (cf. figure 4.12) dont les cotes su6Érieures
coincident avec le fond de la fosse précédemment étudiée. On s'opposera au départ des
matériaux du lit naturel sous-jacent à cette carapace, si nécessaire par interposition
d'une ou plusieurs couches de transition satisfaisant aux conditions classiques de filtre
entre le sol et les enrochements. On évitera l'utilisation d'un géotextile, en raison des
risques d'abrasion et de destruction par tes particules solides fortement agitées par les
turbulences du fluide interstitiel ;

Rembloi en
sol nolurel Coropoce d'enrochemenls

libres

Couches de tronsiliont

Sol noturel

figure 4.12 : conception d'une prolection conlre l'affouillement à I'aide d'enrochements libres

- rétablir les profils en long et en travers initiaux par remblai de tout venant,

Une telte conception semble beaucoup plus fiable que la démarche consistant à metlre en place
deux ou trois couches d'enrochements de surface. Dans ce demier contelrte, les enrochements ne
sont iamais protégés par un "matelas d'eau" et lors des débits de crues, les contraintes
d'anachement des blocs sont considérables. Ceux-ci risquent donc d'être arrachés puis emportés
et l'on retrouvera ensuile les conditions de formation de la fosse d'affouillement naturelle.
Certaines conditions de pose et d'appuis des enrochements sur un contre.barrage peuvent sans
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doute nettement améliorer leur résistance à l'anachement, mais elles n'ont pas, à notre
connaissance, été quantifiées.

2.4.5 - Contre-barrage

Ainsi qu'évoqué précédemment, celui-ci peut jouer un rôle conservateur, voire de fusible, pour le
barrage principal vis-à-vis des phénomènes de dynamique tonentielle. ll présente également
l'avantage de constituer un point de calage de la ligne d'eau à I'aval du barrage. ll peut ainsi parfois
contribuer à l'établissement d'un matelas d'eau en pied de banage, lors des crues, permettant une
diminution des dimensions des fosses d'affouillement.

ll peut aussi contribuer à la stabilité hydraulique d'une protection continue en enrochements libres,
par butée de I'aval de celle.ci.

La hauteur et l'implantation du contre-banage sont déterminées à l'aide d'une valeur réduite (nulle
ou quelques pour-cent) de la pente de compensation à l'amont du contre-barrage.

Limplantation (cf.figure4.13) du contre barage doit être envisagée au-delà de la zone de
développement de la fosse d'affouillement pour:

- ne pas l'exposer aux chocs des chutes d'écoulements du banage principal ;

- réduire les dégradations par chocs, abrasion, vibraüon associés aux courants dans la
fosse ;

- ne pas provoquer de sur-développements vertical et latéral des phénomàres
d'affouillement en raison d'une limitation de la possibilité de développement longitudinal.

ll est même souhaitable de pouvoir l'implanter en aval de la zone cle dépot des matériaux rejetés
par les phénomènes d'affouillement, afin de ne pas l'exposer trop fortement à :

- des risques de "renard" ;

- des risques de sous-pression en fondation ;

- des poussées hydrostatiques.

bar r
lame déversante

remous

g._j o':

l

imPlantation
Possible
ffi""*ti;

optimale
figure 4.13: implantation d'un contre-barrage

Les phénomènes de fosse d'affouillement au pied du contrebarrage doivent être pris en compte
pour caler son niveau de fondation.
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CHAPIÏRE 5

ETUDE GEOTECHNIQUE

1 .INTRODUCTION

Préalablement à l'étude de tout ouvrage de correction torrentielle, il est nécessaire de :

- conduire une reconnaissance géologique et géotechnigue du site d'implantation
envisagé : nature, stabilité, propriétés et géométrie des couches de sol, nappes et
circulations d'eau soutenaine ;

- déterminer des valeurs de caractéristiques de mécanique des sols en interaction avec
l'ouvrage ou susceptibles d'un emploi pour la construction de l'ouvrage.

Dans de nombreux cas, l'acquisition de ces éléments n'est pas aisée, en raison notamment de

l'hétérogénéité des sols : celle-ci résulte particulièrement des processus couants de
constitution de ces sols. Les phénomènes hydrauliques, très variables en nature et
intensité y jouent un rôle important : arrachement, transport, dépôt, tri granulométrique,
lavage de fines... ;

- la granularité de ces sols : celle-ci est souvent très étendue. Ces sols peuvent
comprendre conjointement des fines (< 80 pm) et des gros élémen§ (> 50 mm) en
quantités notables. L'emploi de schémas comportementaux simples : "sols fins", "sols
pulvérulents" n'est donc pas toujours approprié.

En raison de la grosse taille de certains éléments constitutifs des sols de torrent, les
possibilités d'emploi d'appareillages d'essai classiques aussi bien "in situ" qu'en
laboratoire sont souvent limitées ou nécessilent une procâJure et une interprétation
particulières ;

- la ditficulté d'accès préalable aux sites et du caractère souvent accidenté de ceux-ci.

Ce conteLte et les conséquences économiques en résultant ont longtemps conduit à limiter la
reconnaissance des sites et à privilegier des estimations très grossières des caractéristigues de
mécanique des sols au détriment de leurs mesures.

Aujourd'hui, I'évolution de la nature des ouvrages et les exigences accrues de sécurité et de
qualité-durabilité doivent inciter à une mise en oeuvre plus importante et plus fréquente de
démarches spécifiques d'investigation, d'identification des sols el de mesures en géotechnique et
mécanique des sols de torrent.
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2 . L'ETUDE GEOTECHNIQUE

2.1 - INTBODUCTION

L'étude géotechnique fait généralement appel à des intervenants spécialisés: géologue, bureaux
d'études géotechniques, laboratoire de mécanique des sols.

Elle comprend une reconnaissance géologique et géotechnique du site, ainsi que la détermination
des valeurs des caractéristiques de mécanique des sols nécessaires aux justifications de calcul
des ouvrages.

Le contenu de l'étude peut facilement être défini en termes d'objectifs ou de besoins. ll n'est pas
toujours possible, ni même souhaitable, d'en cemer trop précisément dès le début le contenu en
termes de moyens: outils d'investigations, nombre et nature des essais et mesures. Une telle
étude doit être conduite en plusieurc phases et nécessite un dialogue permanent entre le
responsable du projet el le responsable géotechnique.

Ce demier doit foumir un rapport géotechnique comprenant :

- un mémoire de synthèse géologique, géotechnique et hydrogârlogique comportant :

.la description de la nature, des caractères et la géométrie des couches
intéressées par les projets de fondations,

.les cotes des nappes phréatiques éventuelles et des indications sur les
circulations d'eau éventuelles,

. des propositions de valeurs pour les paramètres intervenant dans les calculs de
poussées des tenes et de justifications des dispositifs de fondation,

. des propositions de valeurs pour les paramètres intervenant dans les calculs de
stabilité de talus en déblai ou remblai,

. des prescriptions sur les conditions de terrassement (extraction et réemploi des
matériaux, compactage),

. le rappel d'éventuelles sujétions de chantier;

- une deuxième partie où sont consignés les résultats des essais effectués, accompagnés
de la description des modes opératoires utilisés et de toute précision utile sur les
ditficultés éventuellemenl rencontrées et sur la fiabilité des résultats obtenus.

2.2 - CONTENU DE L'ETUDE

En fonction de l'aménagement envisagé et de son contexte, le contenu et le coût de l'étude
peuvent énormément varier.

Dans le cadre d'un projet de barrage en béton armé, dans une optique de fondation superficielle et
dans un site pour lequel on ne dispose d'aucune référence locale (étude géotechnique antérieure,
expérience locale, sionilicative et transposable de réalisation antérieure de barrages), on conseille
une étude progressive décomposée en :

- O : une visite et un lever géologique de terrain, l'examen de photos aériennes et de la
carte géologique ;

- @ : la réalisation de quelques sondages géophysiques (sismique-réfraction, électrique) ;
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@ : la réalisation de quelques trous à la pelle de 4 à 5 m de profondeur. Ceux-ci servent
à:

. étalonner partiellement les sondages géophysiques,

. I'examen visuel des matériaux mis à jour,

. prélever des échantillons de matériaux pour la réalisation d'essais d'identification
et d'éventuels essais complémentiaires de mécanique des sols en laboratoire,

. mesurer des poids spécifiques in situ ;

- @ : la conduite des essais d'identification des matériaux prélevés : poids spécifiques,
teneur en eau, granulométrie, limites d'Atterberg, VBS ;

- @: la réalisalion de quelques sondages destructifs et d'essais pressiométriques. Ces
sondages et essais doivent permettre une investigation du sol sur une profondeur
d'environ une fois et demi la largeur de fondation du barrage. Soit, pour la plupart
des types de banages, une profondeur sensiblement équivalente à la hauteur de
secüon du barrage. Cette profondeur d'investigation sera réduite en présence d'un
substratum rocheux moins profond. Un tel substratum peut généralement être mis
en évidence lors des sondages géophysiques préalables ;

- @: la conduite d'éventuels essais complémentaires de détermination des valeurs de
certaines caractéristiques de mécanique des sols, soit en laboratoire, soit in situ.

Dans le cas de barrage de hauteur de section maximale modérée (inlérieure à 6 m), une étude
composée de O, @, @, @ doit généralement permettre au gâctechnicien de répondre aux
questions posées, pour un coût d'environ 20 000 F.

Dans le cas de banage de hauteur de section maximale supérieure à 6 m, on conseille fortement
la mise en oeuvre supplémentaire de l'étape @.

S'il apparaît nécessaire de mieux apprécier les valeuns de certaines caractérisliques de mécanique
des sols (en fonction des enjeux, d'économie pouvant en résulter, de la découvene de matériaux
aÿpiques, ...), on procède à l'étape @.

On trouvera en annexe 2 des éléments d'évaluation du coût des différentes étapes d'étude.

Le déroulement proposé permet d'apprécier, progressivernent, au plus juste le nombre et la
position des opérations successives (sondage, prélèvement, essais).

2.3 - LES OUTILS DE LA GEOTECHNIOUE

Nous n'avons pas envisagé, ici, de détailler les particularités, la technologie et la pratique de la
mise en oeuvre des divers outils géotechniques: sondages sismiques, sondages et traînées
électriques, sondages destructifs, essais de pompage in situ, essais pressiométriques et
pénétrométriques, ... On trouvera, en annexe 2, certaines informations et pour plus de précisions,
on se référera aux documents 15.11, 15.21, [5.3] et [5.4].

On propose uniquement quelques informations spécifiques relatives aux sondages destructifs en
sites torrentiels.

Compte tenu des sols rencontrés, des profondeurs d'investigations recherchées et des diamètres
de forage nécessaires (< 100 mm), les sondages destructifs peuvent généralement être réalisés en
roto-percussion, à l'aide de marteaux extérieurs (wagon-drill, ...) ou de marteaux fond de trou. Ces
procédés peuvent être mis en oeuvre avec des moyens légers, autorisant des conditions d'accès
difficiles (nombreux dispositifs héliportables).
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ll est nécessaire de disposer d'un appareillage associé de mesures et si possible d'enregistrement
des paramètres de forage: poussée sur l'outil, vitesse de rotaüon, vitesse d'avancement, couple,
pression de fluides de perforation, ... permetlant l'obtention de diagraphies des forages.

Compte tenu de la nature des sols de torrent, on ne recherche habituellement pas le prélèvement
d'échantillons non remaniés. Une telle opÉration, nécessitanl de recourir à des équipements
adaptés (triple carottier) et à des équipes très qualifiées, est trop coûteuse en rapport avec I'intérêt
présenté.

ll est généralemenl nécessaire de tuber le trou de forage et il peut être parfois intéressant de
l'instrumenter ultérieurement à l'aide d'un dispositil piézométrique.

3. DETERMINATION DES VALEURS DE CARACTERISTIQUES
DE MECANIOUE DES SOLS DE TORRENT

3.1 - CARACTERISTIOUES DE MECANIOUE DES SOLS NECESSAIRES AUX CALCULS DES
BARRAGES DE CORRECTION TORRENTIELLE

On trouvera, ci-dessous, deux tableaux présentant les caractéristiques de mécanique des sols
dont la connaissance est nécessaire aux études des barrages courants en béton armé, dans un
contexte de fondation superficielle (tableau 5.1)et aux études des digues en tout-venant torrentiel
des ouvrages de sédimentation (tableau 5.2).

L'emploi de ces caractéristiques se rattachent à la mise en oeuvre de méthodes de calcul ou de
démarches de dimensionnement dans le cadre d'applications rappelées dans les tableaux.

On trouvera, en annexe 2, une présentation de ces diverses caractéristiques et des essais el
mesures de détermination classiquement adoptés dans les sols couranls.

Les méthodes de calcul et les démarches de dimensionnement évoquées seront, pour la plupart,
présenlées dans les chapitres suivants de ce document. On indique cependant des références
bibliographiques permettant d'en prendre plus ample connaissance,

On note que, compte tenu de la nature habituelle des sols de torrents et des problèmes de
mesures significatives des faibles cohésions, il est prudent de négliger toute cohésion à "long
terme" des sols de torrent.

Dans le cadre de certaines démarches pratiques de dimensionnement, la prise en compte de celle.
ci sera exclue d'office.

La mesure de valeur de cohésion à "long terme" dans les sols de torrent peut ainsi, généralement,
être abandonnée.
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Applications
Méthodes de calcul ou

dérnarches de
dimensionnemenl

Caractéristiques nécessaires

Evaluation des
actions pondérales

Evaluation des
actions de poussée
des terres

Stabilité au glissement

Slabililé d'ensemble

Comportement du massif
de fondation vis-à-vis
de la résistance en
fondation

Tassemenls

Réseau d'infiltration et
d'écoulements, hydrauli-
que des sols

Drainage, filtration

Compactage

Formules classiques de
poussée :

[5.5], [s.6], t5.71, [5.8]

Etat limite uhime de
glissement : [5.91

Méthodes de Bishop,
Fellenius : [s.+], [5.8]

Théorie des états limites
à partir d'essais in situ :

ts.el

Méthode pressiométrique

t5 71, [s.8], [5.s]

Formules de Darcy,
définilion des massifs
salurés, théorie des
sous-pressions, thârrie
des renards :

ts.5l, [s.7], [s.81

Règles de filtre : [5.8]

Prescriptions du guide de
réalisation des remblais et
des couches de forme :

[5.1o1

th
Ysat

poids volumique du sol humide
poids volumique du sol saturé

}h,ïsat,
<p': angle de lrottement à "long

terme"

9'

c' ; cohésion à long terme, g

Pte: Pression limite nette
équivalente à l'essai
pressiométrique Ménard

ou
q"" : résistance de poinle

âguivalente à l'essai
pÉnétrométrique stat(ue

Ey : module pressiométrique

K : perméabilité

Caractéristiques granu lométriques

Caractéristiques granulomélriques

Paramètres de nature (granulométrie,
argilosité)

Paramètres d'état hydrique

tableau 5.1 : calculs des ouvrages rigides sur fondations superficielles
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Applications
Méthodes de calcul
ou dérnarches de
dimensionnement

Caractéristiques nécessaires

Evaluation des
actions pondérales

Stabililé mécanique des
talus
Stabilité d'ensemble

Réseau d'infiltration et
d'écoulements, hydraulique
des sols

Compactage

Tassemenl des remblais
et des londations sous
remblai

Méthodes de Bishop,
Fellenius : [S.+], [5.e]

Formules de Darcy,
définition des rnassifs
saturés, lhàrrie des
sous-pressions, théorie
des renards :

[s.5], t5.71, t5.81

Thérrie du compactage :

[5.5], [s.7], [5.8]
Prescriptions du guide de
réalisation des remblais et
des couches de forme :

[5.10]

Thârrie de la consolidation

[s.61, [5.8]

}h, Ysat

c',9
cu cohésion à "court terme"

K

Caractéristiques granulométriques

Carac{éristiques Proctor

Paramètres de nature (grânulométrie,
argilosité) et d'état hydrique

Caractéristiques de consolidation et
de cornpressibililé

tableau 5.2 : calculs des digues en tout-venant tonenliel
des ouvrages de sâJimentation

3.2.ORDRE DE GBANDEUR DES VALEURS DE OUELOUES CAFACTERIST|QUES DE
MECANIOUE OES SOLS DE TORRENT

La grande majorité des sols de torrent présente des propriétés voisines et des valeurs de
caractéristiques variant dans des limites plus ou moins étroites. En général, les sols de torrent:

- sont des sols
géotechnique du

présentent
immédiats

grenus (principalemenl des graves) au sens de la classification
laboratoire des Ponts et Chaussées ;

- ont une granulométrie étendue avec une proponion d'éléments de diamètre < 80 pm
inlérieure à20 o/" 

i

- présentent, en place, une compacité moyenne (excepté dans le cas de certains dépÔts
latéraux de lave torrentielle) probablement en raison d'un "serrage hydraulique" et de
certains phénomènes de migration verticale des fines ;

une faible sensibilité au tassement et des phénomènes de consolidation
ou très rapides ;

- appartiennent aux classes C et D définies par [5.1 0].

90



On rencontrera parfois des sols cle tonents plus particuliers : "teres noires" du callovo-oxfordien,
schistes argileux du lias, "argiles litées" glacio-lacustre, sols molassiques.

Leurs caractéristiques différeront aloc de celles présentées ci-dessous. Elles pourront être
appréciées soit en terme de mécanique des roches selon l'altération observée et leurs caractères
évolutils, soit à partir de démarches de mesures relatives aux sols fins.

Dans la suite de ce document el en annexe 2, on se concentrera essentiellement sur les
problèmes relatifs aux sols grossiers (grenus).

On peut retenir, pour certaines caractéristiques, les ordres de grandeur courants suivants :

- poids volumique du sol sec !6 : de 1 ,70 1 ù2 à 2,'10 1 ûz MN/rnS ;

- poids volumique du sol saturé ysar : de 1,90 '102 à 2,30 1ûz MN/nÉ ;

- angle de frottement interne à "long terme" q' : de 27 à 40" ;

- cohésion à long terme c' : nulle à très faible (10 kpa) ;

- perméabilité K: de 10-2 à 10-8 m/s;

- pression limite nette équivalente à l'essai pressiométrique Menard q": de 1 à 3 Mpa.

Pour l'étude de I'avant-projet d'un banage en béton armé dans un contexte de fondation
superficielle, on retient fréquemment les valeurs suivantes :

- poids volumique du sol humide y,n:2 1ù2 MN/m3 ;

- poids volumique du sol saturé y"", :2,1 1ù2 MN/m3 ;

- angle de frottement inteme à "long terme" g' : 30"

- cohésion à long terme c'= 0 kpa;

- pression limite nette équivalente à l'essai pressiométrique Menard q" : 2 Mpa.

3.3 - OBTENTION OES VALEURS OES CARACTERISÏOUES DE MECANIOUE DES SOLS
NECESSAIRES AUX CALCULS DES BARRAGES COURANTS DE CORRECTION
TORRENTIELLE

3.3.1 - Présentation

. Selon les types de sols, les références locales antérieures, les conditions d'accès aux sites, les
caractéristiques des barrages, les enjeux concemés et l'économie des projets, les moyens
d'obtention des valeurs de ces caractéristiques peuvent prendre des formes variées et entraîner
des coûts très différents.

L'approche la plus sommaire peut consister en de simples estimations, par un expert, à partir
d'observations visuelles des matériaux lors de reconnaissances à la pelle, compte tenu de son
expérience et d'élémenls de référence.
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L'approche la plus rigoureuse comprend un ensemble complet de mesures présentées dans le
tableau 5.3:

tableau 5.3 : essais el mesures en mâ:anique des sols

On note que la validité des mesures en mécanique des sols est conditionnée par la réalisation
d'essais représentatifs, en particulier pour la granulométrie.

Dans le cas des sols de torrent, une bonne représentativité granulométrique (considérée comme
acceptable.iusqu'à un taux d'écrêtement de 30 %) n'est souvent pas accessible dans le cadre de la
plupart des essais de laboratoire pratiqués avec des appareillages courants, compte tenu des
dimensions usuelles de ces appareillages.

Cette représentativité granulométrique peut généralement être acquise ou tout au moins
améliorée, mais à un coût relativement élevé, dans le cadre de l'emploi d'appareillages d'essais de
dimensions exceptionnelles possédés par certains organismes spécialisés (CETE, CEMAGREF,
Service Oualité des Réalisalions (EDF), laboratoires universitaires, ...).

On note également, qu'il importe, dans le cas d'utilisation des sols en matériau de construction
d'ouvrage (cas des digues en tout-venant torrentiel), de rechercher des valeurs de caractéristiques
dans les conditions réelles (notamment de compacité et d'humidité) d'emploi des sols.

Caractéristiques Essais et mesures

- Th' Ïsat

9" c" cu

'Pb' EM

- Qce

-K

- granulométrigues

- Proctor

- Paramètres de nature

Paramètres d'état hyd rique

- de consolidation et de
compressibilité

poids specifiques
teneur en eau

cisaillement à la boîte
essai triaxial

pressiomètre

pénétromètre statique

perméamètre, oedomètre
méthode de MunE, variante d'essais de type Lefranc

granulométrie

essai Proclor

granulométrie
essai VBS
limites d'Atterberg

essai Proctor
teneur en eau
limites d'Atterberg
essai CBR

oedomètre
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. Entre les deux approches extrêmes présentées ci-dessus, il est possible, en fonction du contexte
du projet, de faire parfois appel à certaines démarches d'estimaüon introduites ci-dessous.
Evidemment moins précises et fiables que des mesures directes, elles permettent de meilleutes
estimations que celles reposant sur de simples observations visuelles, tout en ne nécessitant que
des essais et mesures dont la réalisation est relativement aisée et peu coûteuse.

. On note enlin que toute démarche d'estimation de valeurs de caractéristiques de mécanique des
sols implique, dans le sens de la sécurité, une minoration ou une majoraüon prudente des valeurs
retenues vis-à-vis de valeurs "moyennes".

ll peut en résulter un surdimensionnement des ouvrages, voire la remise en cause technique du

ÿpe d'aménagement poeté.

L'investissement financier global peut alors parlois ètre supérieur à celui nécessité par la mise en
oeuvre d'ouvrages conçus à partir de valeurs dâluites de mesures directes.

3.3.2 - Proposition de démarches d'estimation de certaines valeurs de caractéristiques de
mécanique des sols de torrent

3.3.2.1 - Présentation

Ces démarches d'estimation reposent sur la réalisation préalable des mesures et essais suivants :

- granulométrie ;

- limites d'Atteôerg I

- caractérisation de I'argilosité à l'aide de la valeur de bleu de méhylène : VBS

- teneur en eau ;

- poids spécifiques.

Ceux-ci permetlent

- la connaissance directe de certains paramètres ;

- le classement géotechnique des sols selon la classification de nature proposée par

[5.10], la classification USCS et l'ancienne classification LPC ;

- pour certains types de sols, l'emploi de conélaüons expérimentales reliant g' aux
résultats de ces essais ;

- une eslimation de divers paramètres et caractéristiques en s'appuyant sur un "pseudo-
traitement' statistique de nombreux résullats d'essais de mécanique des sols, réalisés
pour chaque classe de sol définie par les classifications géotechniques.

3.3.2.2 - Utilisation de conélations expérimentales

. Pour des sols présentant une fraction (<80pm) <12o/", on peut admettre un schéma de
comportement de type "sol pulvérulent" (sol grenu sans cohésion). On peut alors retenir:

- une estimation de g'selon le tableau (5,4).
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g'= 36" + g'r + g'e + g's + g'+

Compacité I'r lâche
moyenne
senée

6"
0
6"

Forme et rugosité des grains 9'z aigu
moyen
arrondi
très rond

+1'
0

-3'
-5'

Grosseur des grains 9'g sable
gravier fin
gros gravier

0
+1"
+2"

Granulométrie 9'+ uniforme
moyenne
étalee

3'
0
3"+

tableau 5.4 : valeur de I'angle de frottemenl inteme des milieux pulvérulents [5.5]

- une estimation de g'selon la relation

tang g'

--^lê

Yd

Cette constante n'est cependant pas universelle et dépend de la forme des grains, de
leur rugosité et de l'uniformité de la granulométrie.

Pratiquement, on peut estimer g in situ (ou en conditions d'emploi dans des remblais) à
l'aide de la procâJure suivante :

mesure de 16 in situ (ou détermination du y6 en conditions d'emploi dans des remblais),

mesure dey6* et de l'angle de talus naturel g'' d'un tas de matériau constitué après
brassage puis déversement de celui-ci à la pelle,

tang I Ydutilisation(s-=-
tang g'- Td'

. Pour des sols présentant une fraction (. 80 prn) comprise entre 't2 % et 35 y", F.z;lul et al [5.111
ont également proposé une corrélation g' = f (M, Wr, C, fd)

avec : M : o/o de la fraction (< 0,4 mm),
W1 : limite de liquidité,
C : coefficient de forme lié à l'angularité.

. L'emploi judicieux de ces corrélations doit être considéré comme "un moindre mal", relativement
à l'absence de mesure directe de l'angle de frottement inteme à "long terme".

Elles se prêtent à certaines critiques en raison de :

- la limitation du nombre des paramètres employés, soit pour définir leurs seuils de
validité, soit pour expliciter les phénomènes ;
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- leurs conditions d'élaboration ou de mise en oeuvre pratique (appareillages, nombres
d'essais limites, ...).

3.3.2.3 - Utilisation de classificaüons oârtechniques pour l'estimation des valeurs de quelques
caractéristioues de mécanique des sols

Les géotechniciens ont, depuis longtemps, élaboré des classifications des sols. La classification
américaine USCS (Unified Soil Classification System) établie par CASAGRANDE est ancienne et
a connu une très large application [5.12]. Elle repose sur des critères granulométriques et sur des
critères de limites d'Atterberg.

En France, le laboratoire des Ponts et Chaussées s'est inspiré de la classilication USCS pour
proposer en 1 976 une classification des sols grenus, des sols fins et des sols organiques [5.13].

Enfin, en 1992, est apparue une nouvelle classilication française[5.10]. Cette classilication
normalisée (NFP 11 300) a notiamment introduit un paramètre complémentaire de mesure de
l'argilosité : la valeur de bleu de Méthylène VBS.

Toutes ces classifications des sols ont été conçues essentiellement dans un objectif d'analyse et
de détermination de leurs conditions de mise en oeuvre en remblai routier. Ces classifications sont
insuffisantes pour préjuger complètement du comportement mécanique ou hydraulique des sols.
En effet, par exemple, "l'histoire" des sols et leur état de compacité ne sont pas pris en compte
dans ces classifications.

A I'issue de la réalisation d'un grand nombre de mesures de valeurs de caractéristiques de
mécanique des sols, il apparaît cependant certaines possibilités d'associer à chaque classe de sol
des enveloppes probables, plus ou moins resserées, de valeurs de certaines caractéristigues de
mécanique des sols en place.

L'association Suisse de Normalisation [5.141 propose ainsi, à partir de la classification USCS, les
correspondances pÉsentées ci-dessous (tableau 5.5 et définitions).

Définitions associées au tableau 5.5

Les colonnes 1 et 2 ainsi que 20 et 21 contiennent de courtes descriptions des sols et leur clésignalion géotechnique

sêlon la classilication USCS. Dans les colonnes 3 à 6 sê lrowent les données granulométriques, c'esl-àdire les
pourcentages dos quatre lractions principales (argile, limon, sablê êt graÿiêr) et dans les colonnes 7 à 9 las propriétés dê
plasticité (limites d'Atterberg).
Les colonnês 1 0 à 19 donnent les coefficiênls caractéri§iques des sols qui sont nécessaires aux calculs, soil :

Colonne Désignaüon

fs= 2,7OllnÊ
't0

11

12

13

ï
n

o'

Poids spécilique de la matière solide
Poids spécifique apparenl humide
Teneur en eau
Porosité
Anglo de lrottemenl interns êfrectif

Cohrision elleclive
Pression intersiitiellê
(Dans cette colonne, les étoiles désignent les matériaux pour lesquels la pression

interslitielle a une faible' ou une forte " influence sur la résistanco au cisaillement.

[Le signe (') signifie inlluence faible à nulle.] Par expérience, on sail que ces sols là
Exigsnt uns étude plus approlondie).
Modulo de compressibilité
Coeflicienl de perméabilité

Tensur en eau optimum
Poids spécilique sec correspondant (wopr at ldopl concêrnenl la iraction < 7 mm,
compactage selon SNV 70330)
Lô conpactage de ces sols êst délicat. Les valeurs selon Proctor doivonl être
déterminées de cas en cas.

14

15 u

ME
K

wopt

')topr

16

17

18

19

1)
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Les angles eflectils de frotlement iilerne O' de la colonne 13 sont les valeurs nraxima de l'angl6 atteirtes quand la
totalilé d€ la pression s€ produil grain sur grain. Pour læ malériau( inperméables (' et ") les calculs davront tenir
compte de [a pression interstitiêlle dont ils sont le siàge.

Dans certains sols en leur état naturel, notamment ceux des classes G et S, lês valeurs ME de la colonne 16 pouvent

varier dans de très larges limites. ll ,audra alors procéder à des mesures précises dans lous les cas où les tassements

iouênt un rôle déterminanl dans le dimensionnement.

Vd.cn lndlolÿr. d! qü.le!.. .o.ftl.dt ûr.tadrtlq!.. l6Fffi dr sùDFl d.ât H abl ùtùrl

tableau 5.5 : valeurs indicatives de caractéristiques de mâ]anique des sols en place [5.141

L'ulilisation de telles correspondances associées à des mesures peu coûteuses (poids spécifiques,
teneur en eau) peut, dans des sols grossiers et en l'absence d'essais directs, contribuer à une
meilleure estimation des valeurs de diverses caractéristiques de mécanique des sols. Elle æut
également permettre une analyse préalable afin d'en déduire la nécessité d'éventuelles mesures
complémentaires.

On trouvera en annexe 2, des éléments d'information sur les classifications évoquées ci-dessus.

3.3.2.4 - Estimation de la capacité de résistance mécanique en londation du massif de fondation

Cette estimation (en l'absence d'essais directs) semble difficilement envisageable sans
reconnaissance des natures des couches de sol intéressées.

Dans le cas de banages de hauteur de section maximale modérée (inférieure à 6 m), une étude
géotecùnique comportant les étapes O, @, @, @, présentees en 2.2 peut guider d'éventuelles
estimations à l'aide du tableau 5.6 extrait de [5.91.
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Classe de sol Pressiométre
P;(MPa)

Pénétrométre
q" (MPa)

Argiles, limons

A

B

c

Argiles et limons mous

Argiles et limons lermes

Argiles très fermes à dures

< 0.7

1.2 - 2.O

> 2.5

< 0.3

3.0 - 6.0

> 6.0

Sables, graves

A

B

c

Lâches

Moyennement compacts

Compacts

< 0.5

1.0 - 2.0

>2.5

<5

8.0 - 15.0

> 20.0

tableau 5.6 : ordre de grandeur des valeurs de paramètre d'études
de la résistance en fondation de quelques classes de sol

Pour des barrages de hauteur de section maximale supérieure à 6 m, il esl vivement recommandé
de mettre en oeuvre des sondages destructirs et des essais pressiométriques.

4. CONCLUSION

La prise en compte d'hypothèses inadaptées de comportement des sols et d'estimations enonées
de valeurs de caractéristique de mécanique des sols conduit au mieux à un surdimensionnement
des barrages de correction torrentielle. Dans ce cas, les conséquences en resultant,
principalement économiques, peuvent participer d'une démarche sécuritaire ou de durabilité. Une
telle démarche est généralement tolérable, compte tenu des incertitudes qui existent en ce qui
conceme l'évaluation des actions torrentielles sur les barrages.

Mais d'impoftants désordres, voire la ruine de barrages peuvent également découler d'examen
géotechnique insuffsant ou inadapté et exploité sans discemement.

En conséquence, il importe de mettre en oeuvre des démarches géotechniques appropriées au
contelite de chaque aménagement.

On doit, en particulier, attacher de l'importance aux moyens de reconnaissance des sites et de
détermination des valeurs de caractéristiques de mécanique des sols, nécessaires aux bons
examens de :

- la stabilité des berges ;

- de la résistance en fondation sous une semelle rigide de banage en béton armé ;

- la sécurité des digues latérales en tout venant torentiel des ouvrages de sédimentation
lorsque celles-ci peuvent être soumises à des charges hydrauliques importantes et
durables (stabilité des talus amont et aval, risques de renard, compactage).
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CHAPITRE 6

PRINCIPES DES JUSTIFICATIONS DES BARRAGES

DE CORRECTION TORRENTIELLE EN BETON ARME

EVATUATION DES SOLLICITATIONS

1 .INTRODUCTION

La terminologie usuelle des règles techniques de conception et de calcul des ouvrages de génie
civil désigne par justificalions, les justifications théoriques de calcul qu'il convient de présenler pour
qu'une construction (ou un de ses éléments) satisfasse à des conditions d'équilibre statique, de
résistance des matériaux constitutifs, de stabilité de forme, d'exploitation ou de durabilité.

L'instruction technique sur les directives communes de 1979 relatives aux calculs des
constructions [6.1] a établi les bases conceptuelles de l'approche actuelle de calcul et de
justifications des constructions. Ces bases reposent sur:

- la définition des phénomènes que I'on veut éviter ;

- l'estimation de la gravité des risques liés à ces phénomènes ;

- l'établissement de r{7les permettant de limiter la probabilité d'occurrence de ces
phénomènes à une valeur acceptable, compte tenu de I'estimation de la gravité des
risques induits.

Les principes présentés par les directives communes de 1979 ont été notamment appliqués dans
deux règlements de calcul : les règles techniques de conception et de calcul des ouvrages et
constructions en béton armé, suivant la méthode des états limites (règlesBAEL9l) [6.2] et les
règles techniques de conception et de calcul des fondations des ouvrages de génie civil [6.3].

En l'absence de directives ministérielles fixant des condilions particulières de justifications des
barrages de correction torrentielle en béton armé, ces barrages doivent être justifiés conformément
aux règles BAEL 91 .

La fonction indirecte de soutènement des barrages de correction torrentielle en béton armé les
exclut de fait du champ d'application réglementaire des règles techniques de concepüon et de
calcul des fondations des ouvrages de génie civil.

ll est cependant logique, dans un souci de cohérence, d'envisager une démarche de juslifications
des fondations de ces barrages qui s'inspire de ces demières règles.
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En outre, compte tenu de la specificité des actions agissant sur les banages de conection
tonentielle, on est conduit, dans I'esprit des directives communes de 1979, à adapter et compléter
certaines modalités d'applications des règlements précédents relatives à la définition des
caractères des actions et des situations, ainsi qu'à l'évaluation des actions et des sollicitations de
calcul.

2. PRINCIPES DES JUSTIFICAT|ONS

2.1 - ETATS LIMITES

Les calculs justificatifs sont conduits suivant la théorie des étatrs limites. La méthode de calcul
associée tient compte d'une façon semi-probabiliste des incertitudes et de la variabilité aléatoire de
certains paramètres rencontrés pendant le calcul :

- propriétés des malériaux de construction et du sol ;

- valeur des actions ;

- valeur des sollicitations.

Un "état limite" est celui pour lequel une condiùon requise d'une construction (ou d'un de ses
éléments) est strictement satisfaite et cesserait de l'être en cas de modification détavorable d'une
action.

On dislingue:

- les états limites ultimes.

lls correspondent à la limite

soit de l'équilibre statique,
soit de la résistance,
soit de la slabilité de forme,

de la construction ou d'un de ses éléments.

Leur dépassement entraîne la mise hors service de la construction ou d'un de ses
éléments;

- les états limites de service.

lls sont définis en tenant compte des conditions d'exploitation ou de durabilité de la
construction ou d'un de ses éléments.

Ces états limites peuvent concemer

-lesol ;

- les matériaux (acier, bélon) constitutifs de la construction ;

- la structure (equilibre statique, forme, déformations).
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2.2 - ACflONS

2.2.1 - Présentation

Les actions sont les forces el couples dus aux charges appliquées et aux délormations imposées.

Dans le cadre des justifications de calcul des banages de conection tonentielle, le respect de
certaines règles constructives et de réalisation (longueur des pièces, compactage, ...) permet
généralement de négliger les actions dues aux déformaüons imposées (retrait, dilataüon,
tassement d'appuis, ...) devant les actions dues aux charges appliquees.

Les directives communes de 1979 prévoient de dislinguer :

- des actions permanentes (notées G) dont l'intensité est constante ou très peu variable
dans le temps, ou varie toujours dans le même sens en tendant vers une limite ;

- des actions variables (notées O) dont l'intensité varie fréquemment et de façon
importante dans le temps ;

- des actions accidentelles (notées FA) dont la durée d'applicaüon est extrêmement brève,
provenant de phénomènes se produisant très rarement (séismes, chocs, ...).

2.2,2 - Les ac{ions dues aux charges appliquées aur barrages de correction torrentielle

Le caractère permanent, variable ou accidentel des différentes actions intéressant la justification
des barrages de conection tonentielle est envisagé, dans l'esprit des directives communes de
1979, selon la classificaüon et l'interprétation suivantes :

. Action de poids propre de la structure

Celle-ci est considérée corme action permanente et notée G1 pour l'application de ce qui suit.

. Actions dues aux atterrissements non déjaugés

On les considère comme des actions permanentes. Dans le contexte du fonctionnement de
certains barrages dont le niveau d'attenissement est variable, on doit prendre en compte un
éventail approprié de situations de chargement définies par divers niveaux d'attenissement et
l'occunence d'éventuelles actions concomitantes (poussée hydrostatique, chocs de lave
tonentielle).

On distingue :

- des actions pondérales notées G21 ;

- des actions de poussée notées G22,

. Actions résultant d'écoulements torrentiels. transmises par le sol d'atterrissement (non déjaugé)

ll s'agil essentiellement des actions (autres que pondérales) résultant de surcharge sur
l'atterrissement.

On distingue

les poussées supplémentaires des atterrissements résultant des surcharges provoquées
par les écoulements liquides, notées Ql 1, considérées comme des actions variables ;

les poussées supplémentaires des atterrissements résultant des surcharges provoquées
par les écoulements de laves torrentielles, notées Fe'l 1, considérrées comme des actions
accidentelles.
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. Actions directes résultant d'une lame liquide à I'amont d'un barraoe

Dans le cas des écoulements liquides de surface (eau claire, eau + suspension, eau + chaniage),
on peut généralement négliger les poussées hydrodynamiques contre les barrages. En
conséquence, la présence d'une lame liquide (en écoulement ou statique) à l'amont d'un banage
conduit à distinguer des actions pondérales sur les atterrissements, notées 012, et des actions
de poussées hydrostatiques sur les parements, notées Q13, toutes généralement considérées
comme actions variables.

. Actions d'un atterrissement déjaugé. actions globales d'un atterrissement déjaugé et surmonté
par une éventuelle lame d'eau

La nécessité de prise en compte de phénomènes de déjaugeage des atterrissements peut être
partiellement appréciée à partir de divers éléments : nature et lonctionnement du barrage, mode
de constitution de l'atterrissement, nature et durée des écoulements de surface et soutenain,
propriétés des sols et qualité du dispositit de drainage du barrage,... ainsi que par des
observations significatives de ces phénomènes sur des barrages préexistants et dans des
conditions analogues.

ll reste cependant généralement diflicile d'apprécier précisément d'une part, l'ampleur des
phénomènes potentiels de déjaugeage et d'autre part, l'intensité des actions qui pounont en
résulter.

En conséquence, seule une approche globale à caractère pratique semble réaliste. Elle repose
sur une hypothèse d'attenissement entièrement déjaugé et dans ce contexte, sur un modèle
simplifié d'évaluation forfaitaire de I'intensité des actions.

Celles-ci sont distinguées en une action pondérale, notée G'31 et une action de poussée,
notée G'32.

Compte tenu des définitions retenues par [6.1] pour fixer le caraclère des actions, les actions
associées aux phénomènes de déjaugeage des attenissement apparaissent comme ayant plutôt
un caractère variable.

ll apparaît cependant cohérent, selon l'approche globale retenue, de considérer les actions
définies ci-dessus comme "pseudo-permanentes". On pondère alors différemment (selon les
règles de pondération des actions permanentes qui distinguent des actions favorables et des
actions défavorables) l'action pondérale et l'action de poussée, pour l'évaluation des sollicitations
de calcul. Les incertitudes concernant leurs évaluations respectives ont en effet des origines et
des ampleurs ditférentes.

. Actions directes dues aux écoulements de laves tonentielles

On distingue des actions pondérales sur les attenissements notées FA12 et des actions de
poussée dynamique contre les parements, notées F113. Elles sont considérées dans tous les cas
comme des actions accidentelles.

Ce caractère n'est pas ici fondé sur un critère de fréquence d'occurrence des phénomènes, mais
sur un critère de durée d'application des actions. Lorsqu'une lave est arrêtée (totalement ou
partiellement) au niveau d'un barrage, les actions ultérieures qui en résultent sont assimilées à
celles d'un atterrissement (déjaugé ou non déjaugé).

Ce type d'actions ne doit pas être pris en compte pour tous les barrages de correction torrenlielle.
Dans certains torrents, ou dans certains tronçons de lorrent, les phénomènes de laves
tonentielles sont i nexistants.

Par ailleurs, des dispositifs particuliers (atterrissement artiliciel, dispositifs d'arrèt ou de freinage)
peuvent parfois éviter aux barrages d'être soumis aux actions de poussée dynamique ou réduire
leur intensité.
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. Autres actions

On note que les actions globales résultant d'un écoulement de lave torrentielle sur un
attenissement déjaugé ne sont pas speciliquement abordées dans ce document. Un modèle
d'évaluation de ces actions peut être défini à partir des modèles présentés d'évaluation des
autres actions. Cependant, il apparaît rarement nécessaire d! avoir recours.

Dans certains contextes, des actions ponctuelles de chocs de blocs rocheux et des actions de
poussées latérales des berges doivent être prises en compte par la conduite d'études sfÉcifigues
et selon des méthodologies d'évaluation complexes. Celles-ci ne sont pas abordées dans ce
document. Dans la plupart des cas, il est généralement plutôt envisagé, à partir d'une analyse
qualitative des phénomènes, des dispositions constructives générales afin d'en diminuer
l'influence ou d'adapter la structure.

Les actions tangentielles à la surface des attenissements et sur le couronnement des ouvrages,
résultant des écoulements de laves torrentielles, sont habituellemenl négligées.

Dans le conterite de l'étude de certains barrages de conection tonentielle (selon la nature du sol,
les dispositions de drainage, la longueur de semelle de fondation, le lonctionnement du barrage),
il est conseillé de prendre en compte des actions de sous-pressions en fondation. Celles-ci
peuvent alors être considérées, dans un contexte de situation transitoire, comme des actions
"pseudo-permanentes", selon une approche similaire à celle relenue pour les actions d'un
attenissement déjaugé. Elles sont notées G'33.

Compte tenu des conditions particulières de site ou de fonction de certains banages de
coneclion tonentielle, des actions relatives à l'écoulement ou à I'anêt de phénomènes
d'avalanches doivent parfois être prises en compte. L'évaluation de ces actions n'est pas abordée
dans ce docrrment.

A ce jour, les actions résultant des séismes ne sont pas prises en compte.

2.2.3 - Evaluation des actions agissant sur les barrages de correction torrentielle

2.2.3.1 - Présentation

Ces actions consistent en des forces de volumes (actions pondérales essentiellement) et des
lorces de surfaces (poussée des tenes, poussée hydrostalique, poussée dynamique des
écoulements de laves, ...).

L'évaluation des actions, s'exerçant sur la structure ou sur certains de ces éléments, nécessite en
préalable la définition précise du sy§ème considéré (pièce de la structure, décomposition
éventuelle en tranches verticales ou horizontales de la structure, systèmes limités à la structure,
systèmes comprenant structure et massif de sol, ...) et de ses limites (volume, surfaces).

A partir de cette définition, on peut évaluer les valeurs caractéristiques des actions à l'aide des
modèles présentés ci-après.

Ceux-ci sont illustrés principalement dans le cas d'une structure autostable.

Dans les figures associées, on retient les symboles suivants.

oo
ooo

o
o o

o

attenissement
non déjaugé

atlerrissement
entièrement déiaugé

â:oulements liquides
libres (eau ou

eau avec chaniage)

1 1
a
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On note que les caractéristiques (poids volumique, angle de frottement inteme) d'un attenissemenl
non déjaugé peuvent présenter des écarts sensibles par rapport à leur valeur moyenne.

En application de l'article A3.1 .22 des règles BAEL91, il est prescrit de considérer dans les
vérifications aux états limites, deux valeurs Tmin ou T,n", du poids volumique et deux valeurs K4n;n
et Kar* du coefficient de poussée, qui sont à combiner selon les cas pour obtenir l'etfet le plus
défavorable, en remaquant que le poids volumique doit nécessairement intervenir avec la même
valeur (minimale ou maximale) dans l'évaluation du poids de l'attenissement et dans celle de sa
poussée.

Nous proposons de déroger partiellement à cet article, dans le cadre de la justification des
banages de correction tonentielle.

Nous proposons :

- dans le cas d'un atterrissement non déjaugé, de retenir une seule valeur minimale de
l'angle g' de frottement inteme à "long terme" (évalué dans un état de faible compacité
du sol), une valeur ],n;n correspondant à une valeur 1tr dans un état de faible compacité
et de laible humidité du sol et une valeur yûEx correspondant à une valeur 1r", dans un
état de compacité moyenne à forte.

On définit ainsi d'une part des valeurs minimales d'action pondérale (relative à'
poussée associée (relative à 1., et g') et d'autre part, des valeurs maximales
pondérale (relative à 1"*) et de poussée associée (relative à 6"t et g').

1) et de
d'action

Celles-ci sont employées afin d'évaluer l'ettet le plus défavorable vis-à-vis des états
limites examinés ;

- dans le cas d'un attenissement déjaugé, compte tenu de la prise en compte d'un modèle
particulier d'évaluation de l'intensité des actions, on propose de simplifier la démarche
en ne retenant qu'une seule valeur de poids volumique de l'attenissemenl (sol + eau) :

ïsat

2.2.3.2 - Actions pondérales (actions G 1 . G21 . G'31 . Ql 2. Frl 2)

Elles sont évaluées en prenant en compte les volumes intéressés compte tenu du système
considéré.

. Les actions pondérales dues à la structure (G1)sont évaluées à l'aide des dimensions prévues
par les dessins d'exécution.

On retient couramment les valeurs suivantes des poids spÉciflques :

béton armé
béton non armé
acier
gabions

102 MN/m3
102 MN/m3
. 10-2 MN/m3
10-2 MN/m3

2,s
2,3,
7,85
1,8 .

. Pour l'évaluation des actions pondérales d'un atterrissement non déjaugé (G21); on retient
(cI. 2.2.3.1) deux valeurs de poids spécifiques :

Ï1
lsat
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. Pour l'évaluation des actions pondérales globales d'un atterrissement déjaugé et éventuellement
surmonté d'une lame d'eau (G'31) ; on retient pour l'attenissement (mélange sol et eau) un poids
spécifique Tsat et pour une éventuelle lame d'eau, un poids specifique yw = 1 . 1û2 MN/rn3.

. Pour l'évaluation des actions pondérales résultant d'une lame liquide à l'amont d'un
barrage (Q12) ; on retienl généralement un poids specifique T* = 1 . 1û2 MfünP

. Pour I'évaluation des actions pondérales résultant des écoulements de lave torrentielle (FAl2) ;

on retient généralement un poids spécifique 1 = 2 . 1ù2 MN/rn3.

2.2.3.3 - Action de poussée d'un atterrissement non déjaugé (action G22)

. Hypothèses générales

Les calculs sont menés en négligeant toute cohésion (disposition allant dans le sens de la
sécurité) selon un modèle de sol pulvérulent.

Dans le cadre des justifications des barrages de correction torrentielle, les notations g et 1,
employées dans les formules présentées ci-après, désigneront respectivement I'angle de
trottement inteme à "long terme" du matériau d'atterrissement et son poids spécifique, évalués
selon les principes proposés en 2.2.3.1 .

On considère l'attenissement comme homogène et présentant une pente d'atterrissement délinie
par un angle i (en degré) sur I'horizontale.

On examine ici l'évaluation des poussées hors surcharges.

L'intensité de la poussée des terres s'exerçant sur un écran rigide vertical ou incliné d'un angle B
sur la verticale dépend du type de déplacement possible de l'écran par rapport au remblai, Elle
atteint une valeur maximale dite de butée lorsque l'écran "s'enfonce" dans le remblai, une valeur
intermâliaire dite de poussée au repos lorsque l'écran n'a aucune possibilité de déplacement par
rapport au remblai et une valeur minimale dite de poussée active lorsque l'écran peut "s'éloigne/'
du remblai.

On considère généralement dans le cadre de l'étude des poussées des terres sur les parements
de la plupart des barrages de correction torrentielle en bÉton armé, (attention aux c€ls particuliers
de certains banages: caissons, poutres-plaque sur appuis rocheux, ...) que ceux-ci conslituent
des écrans possédant des propriétés de déformation et de déplacement qui donnent lieu à
l'apparition de poussée active.

On présentera ci-après la seule évaluation de la poussée active des tenes. On pouna se reporter
à [6.4] et [6.5] pour l'évaluaüon de la poussée au repos et de la butée des terres.

. Calculs oratiques

De nombreuses théories ont été conduites permettant d'évaluer la poussée active des terres sur
un écran (COULOMB, RANKINE, BOUSSINESQ, ...) selon ditférentes hypothèses et contextes
(notamment l'inlluence du mur dans l'état d'équilibre du sol).

Sur un plan pratique, il est admissible de retenir des modélisations qui simplifient l'approche.
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- Pour le calcul des sollicitations nécessaires aux justilications des états limites de
fondation (stabilité externe de l'élément de structure et ststique interne des
semelles)

' dans le cas d'un barrage "poids" (figure 6.1) ou d'un barrage à contrefofts aval en
l'absence de semetle amont

M

§ro

PL

\

,f,I

H/

I

BO

Les poussées sont considérées comme s'appliquant directement sur le parement
amont et leur inclinaison par rapport à la normale à ce parement est

2
détinie par l'angle ô - q si la paroi est parfaitement rugueuse et ô -- g pour

3
du béton cotfré (cas général). Pour mémoire, on rappelle qu'on retient

e9
habituelement ô _ _ à _ pour un parement métallique.

32
Le diagramme des pressions (poussées des terres par unité de surface) sur le
parement est celui de la figure (6.2)

En un point M situé sur le parement à
une distance I de la surface de
l'atterrissement, la poussée des terres
par unité de surface du pârement est
égaleàP=Ka.T.l.

Ka est le coeflicient de poussée acüve
des tenes relatif au modèle d'évaluation.

figure 6.1 : cas d'un banage "poirCs"

À

H
L

B

figure 6.2 : diagramme des pressions sur le parement

P
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Ce coefticient peut être pratiguement évalué dans la plupart des cas à l'aide des
tables pratiques de CAQUOT [6.5], Celles-ci (attention aux notations et aux
conventions de signe) proposent des valeurs de Ka obtenues à l'aide
d'intégrations numériques d'équations différentielles dans le cadre de la thâcrie
de BOUSSINESQ lorsque celle-ci est applicable.

On peut aussi utiliser une évaluation de Ka à partir de la théorie de COULOMB

selon l'expression de PONCELEï:

cosz (q - p) 1

Ka=
cos (p + ô) sin (9 + ô) . sin (rp - i)

cos (S + ô). cos (i - Ê)

1+

Ou encore la valeur Ka = Ke cos2p, avec Ka (coefficient de COULOMB) donné
par les abaques correspondantes figurant en annexe 3.

La poussée résultante sur une tranche de parement de longueur L et de largeur
unité (cf. figure 6.2) a pour intensité :

11H2 1

G22 = P - 
- 

y.Ka.L2 - 
- 

y. Ka 

- 

- 
- 

T.KA.H22 2 coszp 2

Elle a pour composante horizontale PH = P cos (p + ô) et pour composante
verticale Pv = e 51n 1p * ur.

H
Elle est appliquée sur le parement à une hsulsul cls- par rapport à l'assise

3
de fondation du banage.

'dans le æs des barrages : autostable, à stabilisateur anière ou à contreforts
amont

Dans ces ÿpes de barrages, la présence d'un talon de semelle ou d'un
stabilisateur peut entraîner une division du massif d'atterrissement en plusieurs
zones (dans des états de conlraintes différents) séparées par des surfaces
potentielles de glissement imposées par le talon ou le stabilisateur.

Des calculs précis, mais très fastidieux, nécessitent alors, dans l'absolu, la prise
en compte conjointe de plusieurs théories de poussée. On simplifie couramment
cette approche en faisant des approximations et des hypothèses présentées ci-
dessous dans le cas d'une structure autostable (figure 6.3).
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ligure 6.3 : cas d'une structure autostable

On admet de calculer la poussée résultante P sur une tranche verticale de
largeur unité à partir de la seule utilisation de la théorie de RANKINE. Ceüe
poussée est évaluée sur un écran fictif de hauteur H (supérieure à la hauteur
d'atterrissement immédiatement à l'arrière du parement), vertical, passanl par
I'arrière du talon. Cette poussée est inclinée sur l'horizontale d'un ansle ô = i

(angle de I'atterrissement sur l'horizontale).
H

Elle est appliquée à une hauleur 
- 

pil rapport au niveau de l'assise de
3

fondation.
1

Son intensité a pour valeur G22- P - 
- 

T.KA.H2
2

Avec une composante horizontale PH = p cos i et une composante verticale
Pv=Psini.

La valeur de Ka (coefficient de poussée de RANKINE) est donnée par
l'expression :

cosi- cos2 i - cos2g
Kn=cosi

cosi*[ coszi-cosap

Elle peut être lue sur l'abaque conespondante tigurant en annexe 3.

- Pour le calcul des sollicitations nécessaires aur justifications de statique interne
des voiles et contreforts

On évalue alors les poussées directement sur le parement en béton (abandon d'un
éventuel schéma de poussée sur un écran fictif).

ll est couramment retenu, pour ces calculs et dans le sens de la sécurité, une hypothèse
de poussée des tenes normale au parement (évaluation des poussées avec ô = 0).
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Dans le cas d'un parement incliné (p É 0), on néglige généralement les composantes
verticales de poussée des tenes pour ces calculs.

Le coefficient Ka de poussée peut alors être évalué, soit à I'aide des tables de CAQUOT
(pour une valeur nulle de l'inclinaison des poussées sur la normale au parement) ou à
I'aide de I'expression de PONCELET (également pour une valeur nulle de l'inclinaison
des poussées sur la normale au parement).

Dans le cas d'un ouvrage autostable, on peut ainsi retenir le diagramme de poussées
des terres par unité de surface de parement ci-dessous (ligure 6.4).

0

X

oq22 (x) = Ka.T.x

et Ka peut être évalué soit à l'aide des
tables de CAOUOT (pour une valeur
nulle de l'inclinaison des poussées sur la
normale au parement) ou à l'aide de
I'expression :

cos2q
Ka=

sinq. sin (9 - i) 2

1+
cos i

de PONCELET avec(expression
0=ô=0)

figure 6.4 : diagramme pratique de calcul

2.2.3.4- Actions résultant d'écoulements tonentiels. transmises par le sol d'atterrissement (non
déiauoé) (actions O'11. FA11)

ll s'agit de poussées supplémentaires de l'atterrissement occasionnées par l'effet de surcharge
dues aux lames d'eau ou à des écoulements de laves torrentielles surmontant l'attenissemenl.

Ces surcharges sont considérées comme unilormes et verticales.

Elles provoquent un accroissemenl de poussée gui se traduit par l'addiüon, au diagramme utilisé
pour le calcul considéré de poussée des teres par unité de surface, d'un diagramme de poussées
par unité de surface (uniformes et de même inclinaison que les poussées des tenes) d'intensité
égale à:

- pour la surcharge due à une lame d'eau de hauteur hliq surmontant l'atterrissement

K
oq11 (hliq) = y*, . hliq

cos (0 - i)

- pour la surcharge due à une lave tonentielle de hauteur hlav surmontant l'attenissement

K
o6111 (hlav) 1. hlav

cos(p-D
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avec

K: coefficient de poussée des terres utilisé pour le calcul considéré de la poussée
des tenes.

i : angle en " sur l'horizontale de la pente d'attenissement.

p : angle en ' sur la verticale de I'inclinaison du parement réel ou fictif utilisé pour le
modèle de calcul.

Dans le cas d'une structure autostable (cf. figure 6.5), vis-à-vis du calcul des sollicitations
deslinées aux justifications des états limites de fondation, on a donc le diagramme de poussées
supplémentaires par unité de surlace ci-dessous.

o
hlo (J

figure 6.5 : diagramme de poussées supplémentaires associées par unilé de surface

Dans ce cas, la poussée résultante supplémentaire sur une tranche verticale de largeur unité, due
aux surcharges, est inclinée sur I'horizontale d'un angle ô = i (angle de l'atterrissement), est

H
appliquée à une hauteur 

- 
sur l'écran lictif utilisé pour l'évaluation de la poussée des tenes et

2
a pour intensité :

- pour une surcharge de liquide

KA
O.l 1=_1*.hliq.H

cos i

- pour une surcharge de lave

KA
FA1.l =_y1 . hlav. H

cos i

avec KA : coefficient de RANKINE de poussée des tenes

o

H
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2.2.3.5 - Action globale de poussée d'un atterrissement déiaugé et d'une éventuelle lame d'eau le
su rmontant (action G'32)

Dans le cas d'un atterrissement totalement déiaugé, les poussées sur un parement d'ouvrage doté
d'un dispositif actil de drainage se décomposent en une poussée des terres déjaugées et en une
poussée due aux courants de filtration. La connaissance précise de l'intensité de cette demière
nécessite la connaissance du réseau de lignes de courants de filtration. Pour des raisons
pratiques, elle n'esl que rarement examinée.

Des calculs ont permis de montrer, pour un parement vertical, dans des sols tonentiels courants et
pour des conditions courantes de drainage, que l'ordre de grandeur de l'intensité des poussées
dues aux terres déjaugées est d'environ 0,3 fois celui de la poussée hydrostatique et que I'ordre de
grandeur de l'intensité des poussées dues aux courants de filtration est d'environ 0,7 fois celui de
la poussée hydrostatique.

On propose donc, en pratigue, de retenir pour les calculs un modèle forfaitaire simplilié
d'évaluation de la poussée globale sur un parement vertical, assimilée à la poussée hydrostatique.

En conséquence, dans le cas de la figure (6.6), sans lame d'eau surmontant l'atterrissement :

- pour évaluer les sollicitations nécessaires aux justifications de slatique inteme du voile,
on retient le diagramme ci-dessous de poussées globales par unité de surtace :

0

hoi âvec 06,32 @l = y* . z

z

- pour évaluer les sollicitations nécessaires aux justifications des états limites de
fondation, on retient (figure 6.7) le diagramme ci-dessous de poussées globales par
unité de surface (partiellement décalé pour une commodité de présentation) :

hot

figure 6.7 : diagramme associé

1

'7

figure 6.6 : diagramme associé
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Dans ce cas, la résultante de poussée globale sur une tranche verticale de largeur unité
1

est donc évaluée comme une force horizontale, d'intensité A,?iZ= o y*.haP,

appliquée sur un écran fictif vertical passant par le pied anière de t'ourrafie et à une
hat

cote 

- 

par rapport à l'assise de fondation.
3

Dans le cas de la figure (6.8), avec existence d'une lame d'eau surmontant l'attenissement
totalement déjaugé, on propose également de retenir une évaluation forfaitaire simplifiee :

- pour évaluer les sollicitations nécessaires aux iustifications de slatique inteme du voile,
on retient le diagramme ci-dessous de poussées globales par unité de surface ;

hliq
0

âvec og,32 (z) = 7* . z
z

hot

figure 6.8: diagramme associé

- pour évaluer les sollicitations nécessaires aux justifications des états limites de
mobilisation du sol de londation, on retient (figure 6.9) le diagramme cÈdessous de
poussées globales par unité de surface (partiellement décalé pour une commodité de
présentation) :

).7'

hliq

hol

)

figure 6.9 : diagramme associé

1

,
. .'

.7

a

1,
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La résultantedepousséeglobalesurunetranche verticalerde largeur unité est donc

évaluée comme une force horizontale, d,intensité G,32 = _ 6.(hat + hliqp, appliquée
2

sur un écran fictif vertical passant par le pied anière de l'ouvrage et à une cote
(hat + hliqy3 par rapport à l'assise de fondation.

2.2.3.6 - Poussées d'une lame liquide sur les parements (Action 013)

Celles-ci sont évaluées comme des poussées hydrostatiques classigues.

La poussée exercée sur une surface unité de parement de banage est donc appliquée
normalement à cette surface et a pour valeurlç.h, h designant la hauteur d'eau moyenne
surmontant l'élément de surface unité (cf. figure 6.10).

nÏ-ï -,/ o-Tw.h
+ ,,llh(

figure 6.10 : poussée hydrostatique

Dans le cas de barrage à parement amont vertical soumis à poussée hydrostatique, si hliq désigne
la hauteur totale de la lame liquide et hpar la hauteur totale de parement mouillé :

- si hliq = hPar (cf. Iigure 6. 1 1)

hliq=6Oo
^or

1,I

0ors(rriq)

figure 6..11 : diagamme des poussées par unité de suÉace

le diagramme des poussées par unité de surlace de parement, dues au liquide,
est triangulaire et défini par oqls (y) = t,' y

la résultante, sur une tranche verticale de largeur unité, des poussées
1

correspondantes est une force horizontale d'intensitéQ'|3 = .hpaÉ,
2

appliquee sur le parement au dessus de l'attenissement à une distance hpar/3 de
la surface suÉrieure de l'attenissement.
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- si hliq > hpar (cf. figure 6.12)

hliq
la

hpo r

Çz

figure 6.12 : diagramme des poussées par unité de surface

le diagramme des poussées par unité de surface de parement, dues aux
écoulements liquides, est trapézoîdal et défini par:

o1 = oe13 (hliq - hpar) = 1* , (hliq - hpar)

02 = oo13 (hliq) = 1* . hliq

. la résultante, sur une tranche verticale de largeur unité, des poussées corres-
hpar

pondantes est une force horizontale d'intensité Ql3 = Tw . hpar . (hliq - 

-),
2

appliquée sur le parement au dessus de I'atterrissement à une distance d de la
surface supérieure de l'atterrissement avec :

lt 't z 1 lf np"', I
d = l- (htiqls -- (hliq - hpar)2. (- hpar+- hliq)l/l(hpar). (hliq --1 

1

[6 2 3 3 Jl 2 )

2.2.3.7 - Poussées dynamiques de
barraqe (action FA13)

La détermination exacte d'équivalents statiques de ces poussées de nature dynamique (chocs) est
très difficile. Pour être possible, elle devrait être entreprise selon une approche de mnservation de
l'énergie nécessitant la connaissance de l'énergie cinétique des laves et l'étude des capacités
d'absorption d'énergie par déformation des structures. Une telle approche n'est actuellement pas
envisageable dans un contexte pratique courant.

En conséquence, il est retenu un modèle d'évaluation sommaire de l'ordre de grandeur de
l'intensité de ces actions, copié sur l'approche retenue par les praticiens Suisses.

Celle-ci est fondée sur quelques calculs de dimensionnement en retour de barrages détruits par
des chocs de laves torrentielles.

Ceux-ci ont montré que l'ordre de grandeur des poussées statiques horizontales équivalentes
exercées sur une surface de parement de barrage, atteinte de plein fouet par une lave torrentielle,
pouvait être approximé par n fois la poussée hydrostaüque évaluée en considéranl, à la place de la
lave, une lame d'eau statique de même épaisseur. Le coefficient n mis en évidence par ces calculs
peut atteindre une valeur de 7 à 1 0 dans certains contextes.

En France, et bien que le modèle d'évaluation suisse soulève de nombreuses interrogations
(notamment quant à la forme du diagramme de poussées par unité de surface qui en résulte), on
a, en pratique, utilisé depuis de nombreuses années une approche forfaitaire similaire.
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On retient, en négligeant les poussées verticales éventuelles, une évaluation de l'ordre de
grandeur d'un équivalent statique de calcul des poussées dynamiques des laves à l'aide d'un
diagramme de poussée de n fois la poussée hydrostatique (cf. 2.2.3.6).

ll apparaît généralement raisonnable de prendre en compte :

- une valeur de n estimée entre 5 et 7 pour des sites étroits, sans lacteurs (naturels ou
artificiels) favorisant un ralentissement des écoulements de laves préalablement à leur
choc sur un barrage.

Si cela est possible et cohérent avec la fonction des barrages considérés, on essaiera
de râJuire au ma(imum les surfaces de parement exposées, notamment à l'aide d'un
atterrissement artif iciel ;

- une valeur de n estimée entre 3 et 5 dans la plupart des cas courants de barrages de
consolidation;

- une réduction sensible de l'énergie cinétique des laves torrentielles atteignant les
parements dans la plupart des cas courants de banages de sortie d'ouvrage de
sédimentation, d'où l'estimation d'une valeur de n < 3 compte tenu des conditions de
topographie et de fonctionnement de ces ouvrages.

En conséquence, dans le cas de banage à parement amont vertical soumis à un choc de lave, si
hlav désigne la hauteur totale de lave et hpar la hauteur totale de parement soumis à ce choc :

- si hlav = hpar (cl. figure 6.13)

0

hlov=hpor o

T
1Y

o

Gatslt'tor1

figure 6.13 : diagramme des poussées par unité de surface

le diagramme des poussées par unité de surface de parement, dues aux chocs
de lave, est triangulaire et défini par orerg (y) = n . &v . ÿ

la résultante, sur une tranche vedicale de largeur unité, des poussées
correspondantes est une force horizontale d'intensité

1

FA13 = .yr,. hpar2, appliquée sur le parement au dessus de
2

I'atterrissement à une distance hpar/3 de la surlace supérieure de
l'atterrissement.

o

- 115 -



- si hlav > hpar (cf. figure 6.'t4)

tl^
"J'o"f

o
0

o

ht

'- o2

figure 6.14 : diagramme des poussées pa.r unité de surface

. le diagramme des poussées par unité de surface de parement, dues aux chocs
de lave, est trapézoidal et défini par:

ot = oAr3 (hlav - hpar) = î . Tw. (hlav - hpar)

02 = oFA13 ftlav1 = n' 1*' hlav

. la résuttante, sur une tranche verticale de largeur unité, des poussées

conespondantes est une force horizontale d'intensité
hpar

Fl13 = n . 1r" . hpar . (hlav - 

-), 

appliquée sur le parement au dessus de
2

l'attenissement à une distance d de la surface supérieure de l'attenissement
avec:

r 'l r I11 1 2 1 ll hparl
d = l- (hlav)3 - 

- 
(hlav - hpar)2.(- hpar + 

- 
hlav)l / l(rrpar) . (hlav - 

-) 
|

[6 2 3 3 JL 2 )

2.2.3.8 - Sous-pressions (action G'Sii!))

Dans le cas des barrages de correction tonenüelle, on rencontre assez rarement une action
importante due aux sous-pressions.

L'éventualité d'une telle aciion doit cependant parfois ètre retenue en fonction de :

- la perméabilité des sols d'atterrissement et de fondation ;

- l'efficacité des dispositifs d'étanchéité amont ou de drainage en londation ;

- la durée des possibilités d'alimentation par infiltration de l'attenissement (débit de
surface, sources, constituüon et persistance d'un plan d'eau à I'amont du banage selon
le fonctionnement enüsagé du banage).
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On propose alors de retenir un modèle d'évaluation de l'action des sous-pressions selon le
diagramme trapézoîdal de poussées veffcales par unité de surlace de semelle, présenté ci-
dessous (figure 6.15).

hliq omonl

avec

hliq ovol 1
hott ovol :r A

.
.̂l:t lo

l=
Ilolllol=

(-ÿ,

2
U1 : (hliq syal a 

- 
hatt aval). 1*

3
2

Uç : (hliq amont + 

- 
hatt amonQ. 1,

3Ur

B : longueur de semelle

Uc

tigure 6.15 : diagramme des sous-pressions

La résultante, sur une tranche de semelle limitee par deux plans verticaux perpendiculaires au
parement du banage et disitants d'une largeur unité, des poussées correspondantes est donc une
force verticale ascendante d'intensité :

1

G'33=-B.(Us+Us)
2

et dont le point d'application est situé sous la semelle à une distance d du point A (extrémité aval
de la semelle)

11
avec d = 82. [- U1 +- UcyG'33

63
On note que l'influence d'importantes sous-pressions peut être particulièrement préjudiciable à la
stabilité exteme des barrages vis-à-vis des états limites ultimes de glissement et de renversement.

2.3 - SITUATIONS

Les justifications de la structure ou d'un de ses éléments, vis-à-vis de chaque état limite à
examiner doivent être envisagées pour différentes situations, chacune d'elle nécessitant des
justifications séparées.

"Une situation est caractérisée par un interualle de temps pendant lequel les distributions ou les
processus de toutes les données de la sécurité de la construction peuvent être considérés comme
constanls" d'après les directives communes de 1979.
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Dans le cas des banages courants de conection tonenlielle, les différentes situations à considérer
seront essentiellement définies par divers états de charges appliquées. Dans certâins cutextes,
on pourra cependant être conduit à envisager des situations relatives à différentes hypothèses
d'appuis des barrages, lorsque les conditions d'appuis seront susceptibles de forte évolution en
fonction des phénomènes tonentiels.

Les directives communes de 1979 distinguent :

- des situations durables, dont les durées sont du même ordre de grancleur que la durée
de vie de la construction ;

- des situations transitoires de durée beaucoup plus faible que la durée de vie de la
construction, soit en cours de construction, soit en cours d'exploitation ;

- des situations accidentelles associées à des modifications accidentelles de
l'environnement (séisme, ...) ou à I'occrrrence d'actions accidentelles.

Dans le cadre de la justification des barrages courants de correction torrentielle, on propose de
retenir des situations accidentelles associées aux phénomènes d'écoulements de laves
torrentielles, des situaüons transitoires associées aux phénomènes d'écoulements liquides en
surface (crues ou rétention) ou par inliltration (déjaugeage, sous-pression) et des situations
durables associées à l'absence des phénomènes ci-dessus cités.

L'analyse et la délinition des différentes situations à prévoir pour la justification de la structure et de
chacun de ces éléments (définis par une modélisation de cette structure en pièces élémentaires au
sens de la résistance des matériaux) dépendent des conditions de construction, de tonctionnement
du barrage et des phénomènes torrentiels attendus.

Pour justifier correctement une structure de barrage et chacun de ses éléments vis-à-vis de
l'ensemble des états limites à examiner, il est souvent nécessaire d'envisager un nombre important
de situations significatives.

Par exemple, plusieurs situations durables, plusieurs situations transitoires et plusieurs situations
accidentelles sont généralement envisageables lorsque les niveaux d'attenissement derrière un
barrage sont susceptibles de variations au cours de la vie de celui-ci.

Lorsque l'on dispose d'outils informatiques de calcul, il est aisé et prudent, pour chaque état limite
à examiner, de conduire des justilications séparées de l'ensemble des situations prévues.

Lorsque l'on ne dispose pas de tels outils, pour chaque état limite à examiner, on peut parfois par
une analyse préalable réduire le nombre de situations exigeant des justifications séparées,
nécessaires à un bon examen de l'état limite considéré.

2.4- SOLLICTTAT|ONS

2.4.1 - Présentation

Les sollicitations sont les efforts (eftort normal, etfort tranchant appliqués à la section considérée
d'une pièce particulière étudiée en statique inteme, etforts normal et tangentiel résultants à
l'interface sol-fondation de la structure en statique exteme) et les moments (moment de flexion,
moment de torsion appliqués à la section considérée d'une pièce particulière étudiée en statique
inteme, moments résultanl à l'interface sol-fondation de la structure en staüque exteme) calculés
selon les modèles classiques appropriés de résistance des matériaux.

En général, le modèle de calcul utilisé est un modèle de section de poutre (modèle élastique
linéaire) et les sollicitations résultent des "actions extérieures" (y compris les éventuelles réactions
d'appuis) appliquées à la pièce modélisée (ou au système assimilé à une pièce) à droite, à gauche
ou au dessus de la section considérée.
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2.4.2 - Sollicitations de calculs

2.4.2.1 - Généralités

Les actions sont distinguées en

Gno, : ensemble des actions permanentes ou "pseudo-permanentes" défavorables
(susceptibles d'aggraver le phénomène que l'on veut éviter) ;

Gr;n : êos€ffible des actions permanentes ou "pseudo-permanentes" favorables
(susceptibles de réduire le phénomène que l'on veut éviter) ;

Oj : action générique variable de base (généralement décomposée pour la pratique
des calculs en diflérentes sous-actions). Dans le cadre de la justification courante
des barrages de correction torrentielle ; il s'agira essentiellement de l'action
générique d'une lame liquide sur un atterrissement non déjaugé décomposée en
01 l, O12 et Ql3 ;

Q2 : autre action générique variable éventuelle dite d'accompagnement ;

FA :action générique accidentelle (généralement décompoaée pour la pratique des
calculs en diflérentes sous actions). Dans le cadre de la justilication courante des
barrages de conection torrentielle, il s'agira essentiellement de I'action générique
d'un écoulement de lave torrentielle sur un atterrissement non déjaugé
décomposéeen FA11, FA12, FAl3.

On rappelle que les actions pondérales et de poussée d'un atterrissement déjaugé éventuellemenl
surmonté par une lame d'eau (actions G'31 et G'32) et l'action de sous pression en fondation
(action G'33) sont considérées, dans le cadre de situations transitoires particulières (atterrissement
entièrement déjaugé), comme des actions "pseudo-permanentes" et non comme des actions
variables pour la détermination des sollicitations de calcul.

On note que les définitions de combinaisons d'actions présentées ci-apres constituent une
interprétation simplificatrice de certaines prescriptions de [6.2] et [6.3].

2.4.2.2 - Sollicitations de calcul vis-à-vis des états limites ultimes

Les sollicitations de calcul à considérer résultent des combinaisons d'actions ci-après dont on
retienl les plus défavorables :

- combinaison fondamentale

Lors des situations durables ou transitoires, on considère :

1,35 Gmax + Grln + 1,5 Q1 + 1,35 Q2

- combinaison accidentelle

Lors des situations accidentelles, on considère :

Gmrr+Gr;n+F1

2.4.2.3 - Sollicitâtions de calcul vis-à-vis des états limites de service

Elles résultent des combinaisons d'actions ci-après :

Gm"*+G.in+Q1 +Q2
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3. APPLICAT]ON A L'ETUDE D'UN ELEMENT CENTHAL DE BARRAGE
DE CONSOLIDATION A STRUCTURE AUTOSTABLE

3.1 - PBESENTATON

On considère l'élément central de barrage de consolidation de la figure (6.16). Compte tenu d'un
dispositif de drainage approprié, les phénomènes de sous pressions en londation sont supposés
rester toujours négligeables.

A l'issue de sa construction, l'ouvrage est partiellement atterri sur une hauteur notée hatpar
(cf. figure 6.16).

Les conditions de fonctionnement normal de cet élément de barrage correspondent à un
atterrissemenl dit "total" (cf. figure 6.19) délini :

- au niveau du déversoir, par une hauteur d'atterrissement notée hdev ;

- au niveau de l'extrémité de l'aile, par une hauteur d'atterrissemenl notée h'at.

Compte tenu des études hydrologiques et hydrauliques et des dimensions données au déversoir,
on estime qu'une fois I'ouvrage totalement atlerri :

- la crue liquide de projet (hors lave torrentielle) conduit à obseruer (cf. figure 6.20), au
niveau du déversoir, une hauteur de liquide notée hliq et au niveau de l'extrémité de l'aile
une hauteur de liquide notée h'liq ;

-l'écoulement de la lave tonentielle de projet conduit à observer (cf.figure6.21), au
niveau du déversoir, une hauteur d'écoulement de lave notée hlav et au niveau de
l'extrémité de l'aile, une hauteur d'impact de lave notée h'lav.

3.2. LA PREVISION ET LA DEFINITION DES SITUATIONS A ENVISAGER

3.2.1 - La "vie" de l'ouvrage

. Une première partie de cette "vie" correspond à la constitution progressive, par des phénomènes
torrentiels, d'un attenissement lotal dont le niveau "permanent' est défini par la position de la
cuvette.

Durant cette phase, on fait généralement en quelque sorte le "p36" que ne surviendront pas de
crues liquides ou de laves torrentielles importantes.

Lors des petites crues liquides, on observe cependant couramment la constitution d'une retenue
d'eau provisoire dont le niveau est délini par le niveau de cuvette et qui est éventuellement
susceptible d'entraîner le déjaugeage de l'atterrissement existant (cas de charge n" 'l :

figure 6.17).

Finalement, l'atterrissement atteint son niveau "permanent" dans lequel il peut parfois
provisoirement subsister un risque de déjaugeage (cas de charge n" 2 : figure 6.18).
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. Dans la deuxième partie de la "vie" de l'ouvrage

- en conditions courantes, le banage est totialement atteni par un attenissement non
déjaugé (cas de charge n" 3 : figure 6.19) ;

le barrage doit être à même de supporter les sollicitations résultant du passage
crue liquide de pro1et (cas de charge n'4 ; figure 6.20) et de la lave torrentielle de
(cas de charge n" 5 : figure 6.21).

l.n
l. n.

hdev

Section sous déversoir

de la
projet

h otpo r hotpor

vue d'aval

figure 6.16 : élément de banage considéré

section d'extrémité d'aile

hdev

holpcrhoipor

section sous déversoir section d'extrémité d'aile

figure 6.17 : cas de charge n" 1
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section sous déversoir

section sous déversoir

t
hdev h'ot

1l

section d'extrémité d'aile

figure 6.18 : cas de charge n'2

figure 6.1 I : cas de charge n" 3

figure 6.20 : cas de charge n'4

section d'elitrémité d'aile

h'liq

h'ol

h'ot
hdev

/:- _ -h liq

hdev

section d'extrémité d'ailesection sous déversoir
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h'lov
hlov

hd ev h'o t

section sous déversoir section d'extrémité d'aile
figure 6.2'l : cas de charge n'5

Remaroues:

Comme on I'a déià précédemment évoqué, il est souvent difficile d'apprécier le risque et l'ampleur
des phénomènes potentiels de déjaugeage d'un atterrissement.

Dans des attenissements "perm€rnents" ce risque semble plus ou moins rapidement décroître au fil
du temps, vraisemblablement en raison d'un colmatage progressit des chenaux d'infiltration.

Dans de nombreux torrents, lorsque l'on réalise, dès la fin de la construction d'un barrage dolé d'un
dispositif de dralnage correct, un atterrissement artificiel total, on peut prendre le risque de négliger
au niveau des calculs tout phénomène de déjaugeage de I'atterrissemenl.

3.2.2 - Définition des situations

Compte tenu de la "vie" de l'ouvrage et du niveau de risques accepté, on envisage :

- une situation durable définie par le cas de charge n' 3 ;

- des situations transitoires définies par les cas de charge n' 1, n' 2 eln" 4 ;

- une situation accidentelle définie par le cas de charge n" 5.

3.3 . EVALUATION DES SOLLICITATIONS

3.3.1 - Présentation

Compte tenu de la forme de l'élément considéré de barrage de correction torrentielle, d'actions
réparties linéairement et du mode de diffusion des efforts dans le béton armé, il est admissible de
conduire les justifications de calcul par tranche linéaire verticale de barrage de 1 m de largeur.

On retient un nombre significatif de tranches représentatives (au moins une tranche sous cuvette
et une tranche au niveau des ailes) et on peut ensuite adopter des caractéristiques de
dimensionnement interpolées à partir des résultats obtenus aux niveaux des tranches
représentatives.

Cette approche ne peut pas être généralisée à toutes les formes d'éléments de barrages et à tous
les types de chargement.

o
o

o
o
o

o
o

o
oo
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Nous présenterons ici l'évaluation des sollicitations, d'une part au niveau d'une tranche sous
cuvette et d'autre part au niveau de la tranche de hauteur maximale à l'aile.

On rappelle en préalable les notations adoptées pour les différents types d'actions :

. Actions permanentes

G1 : action pondérale de la structure.

G21 : action pondérale d'un atterrissement non déjaugé.

G22 : action de poussée d'un atterrissement non déjaugé.

. Aclions oseudo-permanentes

G'31 : action pondérale globale d'un atterrissement déjaugé et d'une éventuelle lame d'eau le
surmontant.

G'32 : action de poussée globale d'un atterrissement déjaugé et d'une éventuelle lame d'eau le
surmontant.

G'33 ; action de sous pression en fondation.

. Action variable

On ne retient que I'action générique due à la présence d'une lame liquide sur un atterrissement
non déjaugé. Celle-ci peut être décomposée selon les besoins de calcul en sous-actions :

Q1 1 : acüon de poussée supplémentaire de l'attenissement non déjaugé due à la surcharge
liquide.

Ql2 : action pondérale sur l'atterrissement de la lame liquide.

Q13 : action de poussée hydrostatique sur un parement non atterri.

. Action accidentelle

On ne retient que l'action générique due à un écoulement de lave tonentielle sur un
atterrissement non déjaugé. Celle-ci peut être décomposée selon les besoins de calcul en sous-
actions :

FA1 1 : action de poussée supplémentaire de l'atterrissement non déjaugé due à la surcharge de
lave.

FA12 : action pondérale sur l'atterrissement de la lave.

FA'|3 : action de poussée dynamique sur un parement non atterri.

3.3.2 - Evaluation des sollicitations vis-à-vis de la justilication des états limites de londation
(stabilité externe)

Pour chaque tranche représentative retenue, pour chacun des états limites à considérer et pour
toutes les situations envisagées, on évalue les sollicitations de calcul nécessaires (les efforts
résultants à l'interface sol-fondation et les moments résultanE à l'interface sol-fondation) selon les
combinaisons présentées en2.4.2 des actions et sous-âctions répertoriées dans les figures ci-
dessous. Pour chaque état limite, le dimensionnement de la tranche est ensuite conduit pour les
sollicitations les plus défavorables vis-à-vis de cet état. On retient finalement un dimensionnement
satisfaisant, dans toutes les situations envisagées, aux conditions de tous les états limites.
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- Situation durable (associée au cas de charge n' 3)

t

I

I

I

t, çr,

I

I

I

I

I

I Çzthd ev

- Situations transitoires :

. situation A (associée au cas de charge n" 1)

Section sous déversoir

h'ot

Section d'exlrémité d'oila

figure 6.22 : actions intervenant dans le calcul des sollicitations
en fondation dans la situation durable considérée

i

l,
hdev

t ,

Seclion sous déversoir

hdev i c!,
a

,
{;rrIt
t,hoiporl

hdev

otpor
t-,, ul2
F

,>

Seclion d'exlrémiié d'oile

ligure 6.23 : aclions intervenant dans le calcul des sollicilalions
en fondation dans la situation transitoire considérée
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t^,, ., Lrl2

l

,

h'ol t
cir'
t

Seclion sous déversoir Secllon d'exlrémitê d'oile

figure 6.24 : aclions intervenant dans le calcul des sollicitalions
en fondalion dans la situation lransitoire considérée
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situation C (associée au cas de charge n" 4)

dev

h liq

I
hlcv;

Â'liq

, ot,

GzzC:r

Section d'exrrémilê d'oilê

ligure 6.25 : actions intervenant dans le calcul des sollicitations
en fondation dans la situation lransitoire considérée

- Situation accidentelle (associée au cas de charge n" 5)

6o o

I
C2?

Seclion sous déversoir

^o n lov tI,OO
12

Fa! I

-
",.Gt, 
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h'c I

Fat:

hdev 'G.,

Secl;c- scus déYersc:' Sec:icn c ex'réaité c'oile

figure 6.26 : actions intervenant dans le calcul des sollicitations
en fondation dans la shualion accidenlelle considérée

On rappelle que

- les poussées de type G22, Ol 1, FA1 1 sont ici évaluées au niveau d'un écran fictif
vertical passant par l'arrière du talon et dont l'origine se situe à l'interface sol-fondation
de la structure ;

- on néglige toute poussée ou butée partielle à I'aval de l'élément de barrage.

Dans l'exemple présenté, au niveau de l'extrémité de l'aile, la cote de la surface de l'écoulement de
lave en situation accidentelle correspond à la cote du couronnement. Mais on pourra, à ce niveau,
avoir un passage partiel de la lave au dessus de l'aile ou une absence de lave, selon les
dimensions de l'élément, les phénomènes de laves et le dimensionnement du déversoir.

Gr
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3.3.3 - Evaluataon des sollicitations vis-à-vis des calculs de statique interne du voile

Pour chaque tranche verticale de voile de largeur unité retenue, pour chacun des états limites à
considérer et pour toutes les situations envisagées, on évalue les sollicitations de calcul
(essentiellement N : effort normal, V: etfort tranchant, M : moment de flexion) aux niveaux de
plusieurs sections horizontales de largeur unité. Le nombre de sections à considérer est fonction
de la manière dont on souhaite faire varier le dimensionnement de la pièce en rapport avec
l'évolution des sollicitations. La section d'encastrement du voile sur la semelle doit toujours être
retenue.

Sur des barrages de hauteur de voile > 6 m, on envisage (cf. figure 6.27) souvent trois sections par
tranche verticale : une section à l'encastrement sur la semelle, une section au 1/3 de la longueur
de la pièce, une section au 112 de la longueur de la pièce.

Section ou 1 /2 de lo
houteur du voile

..-section ou 1/5 de lo
houteur du voile

Section è l'encostrement

-sur 
lo semelle

figure 6.27 : sections habituelles de calculs d'une "tranche de voile"

Les sollicitations sont déterminées selon un modèle de résistance des matériaux de ÿpe "poutre
en console" (présenté en annexe 4), à partir des combinaisons (définies en 2.4.2) des actions
répertoriées ci-dessous (figures 6.28 à 6.32) et de I'action pondérale de la pièce au dessus de la
section. Ces sections sont donc soumises à des états de flexion composée avec compression.

Pour chaque état limite ultime (pour les situations durables ou transitoires d'une part, pour les
situations accidentelles d'autre part) et pour chaque état limite de service (pour les situations
durables ou transitoires), le dimensionnement d'une section d'une tranche verlicale de voile est
conduit compte tenu de toutes les situations à examiner. On retient finalement un
dimensionnement satisfaisant aux conditions de lous les états limites dans toutes les situations
envisagées.
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- Situation durable (associée au cas de charge n' 3)

rl

O Gzz(tae,-e)

Seclion sous déversoir

- Situations transitoires :

. situation A (associée au cas de charge n" 1)

h'o I

figure 6.28 : diagrammes de poussée par unité de surface de parement
du voile des actions prises en compte pour le calcul des sollicitations

de sections du voile dans la situalion durable considérée

'TEr(n'o,-r)

Seclion d'exlr6mitê d'oile

h dev

Section sous déversoir Section d'exlrémilé d'oile

figure 6.29 : diagrammes de poussée par unité de surface de paremenl
du voile des actions prises en compte pour le calcul des sollicitations

de sections du voile dans la situation transitoire considérée
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situation B (associée au cas de charge n'2)

h'ot

,

ocbz-(r,0""-e)

Seclion sous déversoir

oG'Jz(h'ot- 
E)

Section d'extrémilé d'oile

h'ol

,
,

,
,

,
hdev

,

hliq

figure 6.3O : diagrammes de poussée par unité de surface de paremenl
du voile des aclions prises en cofipte pour le calcul des sollicitations

de sections du voile dans la siluation transiloire considérée

situation C (associée au c€§ de charge n'4)

OO rJ(h'tiq)

h 'lio I
I

hd ev

TGzz-zz1r,a.'-e;

oQu1r'riq1

EGIn'o,-s)
do,,1n',,0y

Section sous déversoir Seclion d'extrémité d'oile

figure 6.31 : diagrammes de poussée par unité de surface de parement
du voile des aclions prises en compte pour le calcul des sollicitations

de sections du voile dans la situalion transitoire considérée
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- Situation accidentelle (associée au cas de charge n' 5)

hlov h'lov 1

hd ev
h 'o,

5Ooo

o Gzz1rra",-t1

Ert t1tto,1

CLrr s(|''ro")

o

o G zzlr' or-e)

0rlt t (t,'to')

Seclion d'extrémité d'oile

6Ooo

Section sous dêversoir

figure 6.32 : diagrammes de poussée par unité de surface de pârernenl
du voile des actions prises en compte pour le calcul des sollicitations

de sections du voile dans la situalion accidenlelle considérée

3.3.4 - Evaluation des sollicitations vis"à-vis des calculs de statique anteme de la semelle

Pour chaque tranche de semelle de largeur unité retenue, pour chacun des états limites à
considérer et pour toutes les situations à prendre en compte, on évalue les sollicitations de calcul
(essentiellement N, V, M) aux niveaux de plusieurs sections verticales de largeur unité.

Le nombre de sections à considérer est fonction de la manière dont on souhaite faire varier le
dimensionnement de la semelle en tonction de l'évolution des sollicitations. Les sections
d'encastrement du patin (en présence d'un patin) et du talon sur le voile doivent toujours être
retenues.

Sur des ouvrages de longueur de taton importante, on envisage souvent (cf. figure 6.33) deux
sections dans le talon : une section à l'encastrement talon-voile et une section à mi-longueur de
talon.

L Section è mi-longueur du tolon
Seclion è I'encostrement
to lon -voile

Seclion è I'encostrement
potin -voile

figure 6.33 : seclions habituelles de calculs d'une "tranche de semelle"
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Les sollicitations dans les sections de talon et de patin sont déterminées, selon un modèle
(présenté en annexe 4) de résistance des matériaux de tyæ "poutre en console" encastrée au
noeud semelle-voile, compte tenu d'aclions "extérieures" définies par:

- des diagrammes @, @, @, de forces par unité de surface, illustrés figure 6.34 et définis
ci-après;

- une force verticale V' appliquée à l'extrémité du talon, illustrée figure 6.34 et définie ci-
après ;

- une contrainte tangentielle r uniforme, appliquée à l'interface sol-fondation dans les
zones non décomprimées de sol, illustrée ligure 6.34 et définie ci.après.

Pour le calcul des sollicitations dans une section de patin, on prend en compte les actions
"extérieures" agissant à gauche de la section considéré. Pour le calcul des sollicitations dans une
section de talon, on prend en compte les actions "extérieures" agissant à droite de la section
considérée.

Les sections dans le talon sont donc soumises à un état de flexion composée avec traction et les
sections dans le patin sont soumises à un état de flexion composée avec compression.

ll est souvent admis de simplifier les calculs des sollicitations dans les sections de talon (en
négligeant la traction) par la seule prise en compte des diagrammes @ et @ de forces par unité de
surface et de la force verticale V'.

71î-fT111

o

6

figure 6.34 : actions "extérieures" prises en compte pour la iustification
d'une "tranche de semelle"

Le diagramme O est évalué comme le diagramme résultant, selon la combinaison (c1.2.4.2)
relative à l'état limite et au type de situation considérés, des diagrammes de forces par unité de
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surface dues aux actions pondérales (y compris le poids propre de la structure) dans la situation
considérée.

Le diagramme @ est évalué comme le diagramme des réactions normales par unité de surtace du
sol de fondation, déterminé à l'issue de l'étude préalable des états limites de mobilisation du sol
(ct, chapitre 7) dans la situation et le type d'état limite considérés.

Le diagramme @ est évalué comme le diagramme résultant, selon la combinaison (c1.2.4.2)
relative à l'état limite et au type de situation considérés, des diagrammes des composantes
horizonlales des poussées par unité de surlace appliquees à I'extrémité veticale du talon.

La force V' est la composante verticale de la résultante, selon la combinaison (c1.2.4.2) relative à
l'état limite et au type de situation considérés, des poussées par mètre linéaire de largeur unité sur
l'écran fictif vertical passant par l'extrémité du talon.

La contrainte tangentielle unilorme r est la composante tangentielle de la réaction par unité de
surface du sol de fondation à l'interface sol-fondation, déterminée à l'issue de l'étude préalable des
états limites de mobilisation du sol (cf. chapitre 7) dans la situation et le type d'état limite
considérés. Cette contrainte s'exerce sur la longueur d'interîace sol-fondation non décomprimée.

Pour chaque état limite ultime (pour les situations durables ou transitoires d'une part, pour les
situations accidentelles d'autre paft) et pour chaque état limite de service (pour les situations
durables ou transitoires), le dimensionnement d'une section de "tranche de semelle" est conduit
compte tenu de toutes les situations à examiner. On retient finalement un dimensionnement
satisfaisant aux conditions de tous les élats limites dans loutes les situations envisagées.
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CHAPITRE 7

JUSIIFICATIONS DE LA SIABITIIE EXTERNE

1 .INTRODUCTION

L'étude de la stabilité exteme d'un barrage de conection torrentielle consiste, après décomposition
de celui-ci en éléments monolithiques, à examiner pour chacun de ces éléments el pour toutes les
situations retenues, les justifications de divers états limites sous les sollicitations de calcul
correspondantes.

Nous présentons ici l'étude de la stabilité exteme des banages de correction torrentielle en béton
armé, dont I'assise de fondation est exclusivement constituée de sol et pour lesquels est
envisageable une solulion de fondation superficielle à semelle filante.

Ce cas est celui de la très grande majorité des barrages de correction torrenüelle.

Les limites entre fondaüons dites superficielles, semi-profondes ou profondes ne peuvent pas être
définies de manière stricte car il existe héoriquement une continuité dans le comportement d'une
même londation lorsque son encastrement dans le sol varie.

Pour des raisons pratiques, une telle distinction est cependant indispensable. Nous proposons,
dans le cadre de l'étude des fondations des barrages de conection tonentielle en béton armé à
semelle filante, d'adopter la r{7le générale suivante : la fondation d'un tel banage est considérée
comme superficielle lorsque la hauteur d'encastrement dite âluivalente est inlérieure à 1,5 fois la
largeur (plus petite dimension) de la semelle du barrage.

La hauteur d'encastrement équivalente sera, par définition (cf. annexe E2 de [.1]) inférieure à la
différence minimale (compte tenu d'éventuels phénomènes d'aftouillement) de cote entre niveau du
sol en pied aval de banage el niveau de l'assise du dispositif de fondation.

On rappelle que le niveau d'appui d'une fondation doit être descendu à une profondeur suffisante
pour mettre le sol d'assise à l'abri des effets climatiques (gel et dessiccation). La profondeur
minimale doit être supérieure à 0,50 m jusqu'à une altitude de 150 m, puis être accrue de 0,05 m
par gain d'âltitude de 200 m.

Dans le contexte des banages de conection torrentielle, on doit conserver un tel ordre de grandeur
de l'épaisseur minimale de la couche de sol en pied de barrage, par rapport au niveau de l'assise
du barrage, en prenant en compte les possibles évolutions du niveau du sol en ce point
(phénomènes de dynamique torrentielle, fosse d'affouillement).
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L'étude de la stabilité externe d'un élément de banage de conection torrentielle nécessite de
justifier divers états limites :

- l'état limite ultime de glissement: correspondant pour les fondations superficielles, au
risque de glissement sur l'assise de fondation ;

- l'état limite ultime de mobilisation de la capacité portante du sol de fondation :

correspondant à une limitation de l'intensité des contraintes normales appliquées par la
semelle au sol de fondation, afin que celles-ci ne puissent provoquer des déformations
importantes du sol susceptibles d'entraîner d'importants désordres ou la ruine du
barrage ;

- l'état limite de service de mobilisation du sol de fondation : correspondant
QTalement à une limitation, définie différemment de la préédente, de l'intensité des
contraintes normales appliquées par la semelle au sol de fondation, afin que celles-ci ne
puissent provoquer des déformations du sol susceptibles de nuire à un bon
fonctionnement ou à la durabilité du barrage ;

- l'état limite ultime de renversement: conespondant à une limitation des zones
évenluellement décomprimées du sol sous la semelle ;

- l'état limite de service de décompression du sol : correspondant égalemenl à une
Iimitation, définie différemment de la précâlente, des zones éventuellement
décomprimées du sol sous la semelle.

Les justifications des états limites présentés cÈdessus sont conduites à patir des sollicitations de
calcul à I'interface sol-semelle de fondation évaluées selon les principes présentés au chapitre 6.

Dans certains contextes introduits ci-après, on doit examiner également l'état limite ultime de
stabilité d'ensemble. ll consiste en une véritication vis-à-vis du risque d'une rupture par "grand
glissement", intéressant le sol au dessous de la londation ainsi qu'à l'aval et en amont du barrage.

Dans certains contextes, on doit également envisager I'examen des risques de "renard",
nolamment le long des interfaces sol-structures pouvant constituer des cheminements
prélérentiels d'écoulements d'inf iltration.

Ainsi qu'exposé au 'l .3.2.1 de l'annexe 2, il n'est généralement pas nécessaire, pour les barrages
courants de correction torrentielle, d'examiner de justifications relatives aux phénomènes de
tassement. Dans les cas particuliers, on peut évaluer ceux-ci selon les directives données en
annexe aux commentaires du document r/.11.

Dans le cas d'éléments de barrages en appui en londation exclusivement sur un sol torrentiel, otr
la géométrie des sections, les sollicitations dues au chargement, les réactions d'appuis varient
progressivement selon un al(e longitudinal à l'élément, il est souvenl concevable et pratique de
conduire l'ensemble des justifications pour diverses tranches significatives verticales de l'élément
de barrage, artificiellement isolées et de largeur unité, puis d'en déduire un dimensionnement
général satisfaisant. Cette approche est généralement applicable pour des éléments de barrages
de consolidation à structure ÿpe "poids", "autoslable", à stabilisateur arrière, à contretorE amont.

Dans de nombreux cas de barrages de sortie d'ouvrage de sédimentation, il n'est pas possible de
procéder de même, compte tenu des variations souvent importantes et brusques de la géométrie
des sections et de la nature et de l'intensité des actions, le long d'un axe longitudinal à l'élément.
On évalue alors, pour l'étude des états limites de stabilité exteme, les sollicitations résultantes
générales au centre de gravité géométrique de la section d'interface semelle-sol de fondation.
Celles-ci peuvent souvent être obtenues par recombinaison de résultats de calculs de
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sollicitations pour des lranches significatives verticales de largeur unité. Les justitications sont alors
conduites à partir des sollicitations résultantes générales et d'un diagramme de contraintes
normales appliquees au sol, déterminé à partir des hypothèses suivantes :

- le sol ne réagit pas aux efforts de traction ;

- la semelle est parfaitement rigide ;

- les contraintes sont proportionnelles aux déplacements ;

- la résultante des réactions normales en fondation sous l'ensemble de la semelle
(opposées et égales aux contrainles normales appliquées) équilibre les sollicitations de
calcul : effort vertical et moment au niveau de l'interface sol-fondation.

Dans le cas fréquent, de géométrie d'élément de barrage et de diagramme d'aclions symétriques
par rappon à un plan médian perpendiculaire au parement de l'élément, d'une assise de fondation
uniforme en sol homogène et que l'on désire conserver totalement comprimée en toute situalion,
on peut aisémenl évaluer, en tout point, les contraintes normales appliquées au sol. On peut alors
employer un modèle de calcul des contraintes normales en théorie de l'élasticité, dans une section
de poutre (section d'interface semelle-sol de fondation) à plan moyen chargée dans son plan.

Les modèles et méthodes de justificalion de la stabilité e)deme des barrages à structure "poutres-
plaque" diffèrent notablement de ceux des banages en appui en fondaüon exclusivement sur un
sol. lls ne sont pas évoqués ici.

Dans les paragraphes suivants, nous allons examiner pratiquement les procédures de calcul
corespondant à la justification des états limites de stâbilité exteme dans le cas d'un élément de
banage de consolidation classique de ÿpe "autostable". Pour un tel élément, il esl convenable
d'envisager une analyse bi-dimensionnelle, aux niveaux de quelques secüons significatives. Le
système (MNOKLM) dont l'équilibre est examiné, comprend l'ouvrage et un volume de sol limité
par un écran fictil vertical; en appui sur la semelle arrière (cf. figure 7.1).

Les procédures décrites seront lransposables moyennant certaines hypothèses sprécifiques
(définition du système étudié : élément seul ou élément et certain volume de sol, délinition des
zones de réaction du sol en londation) aux cEls des sections d'élément d'autres structures types.

KLM

D

figure 7.1

0

système
élément

N

étudié en stabilité exeme pour
de banage aulostable

B

UN
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2 - L'ETAT LIMITE ULTIME DE STABILITE D'ENSEMBLE

ll concerne la résistance au glissement, en général par cisaillement circulaire, d'un volume de sol
englobant l'élément de barrage (cf. figure 7.2)

o. CD

évêntuel

figure 7 .2: étude de la stabilité du volume ABCDEA

On étudie, selon les méthodes d'analyse de stabilité des pentes (généralement en bidimensionnel),
l'équilibre de divers volumes de sol limités par diverses surfaces potentielles de glissement (planes
ou rylindriques plus généralement) et dans le cas de la ligne de rupture la plus défavorable, on doit
conserver un coefficient de sécurité suffisant (F > 1 dans le cas de la méthode de BISHOP).

Cette vérification doit être conduite vis-à-vis de l'état initial. Puis en reslreignant les lignes de
rupture à celles ne coupant pas la semelle de fondation, elle doil ètre conduite en prenanl en
compte les charges apportées par la construction.

En première approche, on peut considérer que la zone d'influence (en terme de stabilité
d'ensemble des pentes) d'un barage de correction torrentielle est limitée à l'aval et à l'amont par
des distances horizontales (par rapport au couronnement du banage) d'environ trois lois la hauteur
du barrage.

On peut généralement restreindre, à la zone ainsi définie, la recherche des cercles de glissement
potentiels.

En cas de succession de banages en escalier, les vérificaüons doivent être conduites pour chaque
barrage ainsi que pour toute étape de I'aménagement.

On retiendra pour les caractéristiques de calcul de la résistance au cisaillement du sol, les
paramètres gd et cd détinis par:

tgq c
tg 9d=-etcd=-1,20 1,50

E

B

A

dê
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e et c désignant respectivement I'angle de lrottement inteme et la cohésion en chaque point de la
ligne de glissement considérée, avec leurs valeurs à "court terme" ou à "long terme", suivant la
justification envisagée.

Dans le cas des barrages de correction tonentielle, compte tenu de la nature courante des sols,
cette vérification est généralement essentiellement à envisager dans le contexte du "long terme",
en retenant une valeur nulle pour la cohésion des sols.

Malgré certaines possibilités de simplification des calculs et l'existence d'abaques spécialisées
adaptées à certaines configurations, la procédure de vérification est souvent longue et fastidieuse.
En conséquence, il est judicieux de laire appel à des moyens inlormatiques de calcul.

L'attention du projeteur à l'examen de cet état limite doit être attirée par une ou plusieurs des
circonstances suivantes :

- forte pente du profil en long du torrent à l'aval de l'implantation de I'ouvrage (ordre de
grandeur - 30 %) ;

- existence en fondation de couches de sol de qualités géotechniques médiocres,
susceptibles de présenter de laibles résistances au cisaillement (nécessité de
reconnaissances géotechniques préalables) ;

- ouvrage de grande hauteur;

- risques de modifications des caractéristiques mécaniques du sol (altération, passage à
des valeurs résiduelles après chantier) et d'apparitions d'importantes pressions
interstitielles, notamment associées à des mises en charge hydrauliques de longue
durée derrière l'ouvrage.

Pratiquement, pour les barrages courants en dimensions et en implantation (pente, nature des
sols), cet examen s'impose rarement et les méthodes d'analyse de stabilité des pentes ne seront
pas présentées dans ce document. On pourra en trouver les développements dans les documents
17.21etV.3l.

3. L'ETAT LIMITE ULTIME DE GLISSEMENT

3.1 - CAS GENEHAL

On étudie ici le phénomène de glissement de l'élément de barrage sur son assise en fondation (cf.
figure 7.3).

Dans la situation courante d'interposition d'un béton de propreté sous la semelle des éléments de
barrage, compte lenu de la rugosité de la face inférieure du béton de propreté et du coefficient de
frottement (souvent évalué à 0,75) du béton sur béton, on considère généralement que le plan de
glissement le plus sensible se situe dans le sol immédiatement sous le béton de propreté.
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Par ailleurs, la présence d'un béton de propreté (compte tenu de son épaisseur laible : 5 à 15 cm)
est négligée lors des dilférents calculs.

olan de olissêmânl
conslderê

figure 7.3 : élat limile uhime de glissement

Pour chaque situation envisagée :

. On évalue :

H = S (X ÿ Hi) : résultante, selon les c-ombinaisons à considérer dans le cadre des états
limites ultimes, des composantes horizontales des diverses actions (réaction du sol en
fondation exclue) participant à la situation, sur le système ABCDEA ;

V = S (x ÿ Vi) : résultante, selon les combinaisons à considérer dans le cadre des étrats
limites ultimes, des composantes verticales des diverses actions (réaction du sol en
fondation exclue) participant à la situation, sur le système ABCDEA ;

en distinguant bien les caractères favorables ou défavorables des actions permanentes et
pseudo-permanentes vis-à-vis du glissement et en négligeant toute butée aval.

. Pour les sols tonentiels courants, on néglige toute cohésion à "long terme" c' et on doit alors
vérifier:

v.tgga
H<

1,2

avec ga évalué selon les propositions ci-dessous

- pour un ouvrage coulé pleine fouille ou sur béton de propreté (surfaces de lrottement
rugueuses) g" = q'

avec rp'angle de frottement inteme du sol à "long terme" ;

- pour un ouvrage prefabdqué en béton posé directement sur le sol sans aucun dispositif
particulier

2

3

A

B

-140-



Dans le cas de sots fins cohérents (exceptionnellement rencontrés en torrents), on peut faire
interuenir prudemment la mobilisation de phénomènes de cohésion. On doit alors vérifier:

Vtgg" c..l
H< +-

't,2 1,5

avec câ : Min (0,075 Mpa, c')

c' : cohésion à "long terme"

I : longueur de fondation comprimée

g.: selon propositions ci-dessus

Dans de tels sols, s'il existe un risque de glissement à court terme, il y sera remédié par des
dispositions constructives adéquates plutôt que par un dimensionnement de la fondation prenant
en compte des caractéristiques à'court terme" des sols.

3.2 - MISE EN OEUVRE D'UNE BECHE

Quand, lors de l'étude d'un élément de barrage, la stabilité au glissement n'est pas vérifiée de
prime abord, il peut être envisagé :

- de réduire la hauteur de l'élément ou de modifier les dimensions de la semelle ;

- d'ancrer l'élément dans son assise de fondation ou son atterrissement anière par des
tirants (en particulier en cas de substratum rocheux proche) ;

- de prévoir une semelle inclinée descendante vers l'amont (réalisation très peu
fréquente) ;

- de mettre en oeuvre une bêche d'ancrage.

Le positionnement de cette demière prête parfois à discussion, mais il semble prélérable de retenir
une bêche anière (bêche amont).

D'une part le principe de fonctionnement d'une bêche avant fait directement intervenir des
réactions de butée. Or la mobilisation d'efforts de butée implique toujours des déplacements
importants du barrage, pouvant entraîner des désordres dans certaines pièces de celui-ci. De plus,
la permanence d'un massif pouvant exercer une butée à l'aval d'une bêche avant (bêche aval)
n'esl pas certaine, compte tenu des évolutions possibles des profils en long (phénomènes de
dynamique torrentielle, f osse d'affouillement).

D'autre part, comme la mise en oeuvre d'une bêche implique la réalisation de fouilles, on est
nécessairement conduit à décompacter une zone du sol de fondation dont on réduit les qualités
mécaniques. ll semble souhaitabte de ne pas provoguer un tel phénomène dans la zone de
fondation appelee à être ultérieurement la plus sollicitée, c'est-à-dire, sous la partie aval de la
semelle.

On note que la réalisation d'une bêche arrière ou d'un paralouille aval bien conçu, nécessite
généralement de couler pleine fouille sur les parements aval de ces pièces afin de pouvoir
mobiliser d'éventuelles résistances de butée des sols avec le moins de déplacements possible.
Dans le cas de la réalisation d'un parafouille aval, à l'amont de celui-ci, il peut être envisagé soit
également de couler pleine fouille, soit de particulièrement soigner la nature et le compactage du
remblaiement nécessaire.
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Dans le cas de tondations sur rocher, les remarques ci-dessus ne sont plus significatives. ll peut
alors être envisagé de simplifier le ferraillage en réalisant une bêche dans l'axe du voile de
l'élément. Cependant, dans un tel contexte, il peut être aussi intéressant et économique dans un
"bon" rocher, de faire appel à des scellements de barres dans le rocher si on peut disposer des
moyens techniques nécessaires correspondants ou éventuellement d'envisager un ouvrage
totalement ancré dans sa fondation et sans semelle (voile ancré).

Les modèles de calcul d'une bêche arrière dans un sol sont simples et ne font pas intervenir de
phénomène de butée mais une résistance au cisaillement.

On considère (cf. figure 7.4) qu'une bêche arrière mobilise soit un plan de cisaillement partant du
pied de la bêche jusqu'à l'arête avant de la semelle (cas 1), soit un plan de cisaillement horizontal
partant du pied de la bêche (cas 2).

A
C

A

F
F

I
L DD

E G E

cas 1 cas 2

tigure 7 .4 : systèmes à prendre en compte dans le cadre
de l'élude d'une bêche arrière

Le modèle décrit par le cas 1 est le plus employé. Le modèle décrit par le cas 2 est adopté si on
identifie nettement un plan préférentiel potentiel de glissement horizontal.

Dans ces modèles, on est conduit à modifier les limites du système dont on étudie l'équilibre vis-à-
vis de l'état limite ultime de glissement (système ABCDEFA dans le cas 1, système ABCDGA dans
le cas 2) et à prendre en compte de nouvelles actions dans l'évaluation des sollicitations :

- d'une part le poids du volume de sol limité par le plan de cisaillement envisagé (EOFE
dans le cas 1, EGFOE dans le cas 2) ;

- d'autre part, les poussées sur la bêche (sur lD).

I

t.

t.
t.
t.

c

I

I

I

I

I
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Dans le cas I, on considérera l'équilibre vérifié si

tg g,
H cosq - Vsinq,< (H sincr+ V coscr)

1,2

Dans le cas 2, on considérera l'équilibre vérifié si

v.tg q'
H<

1,2

avecH=S(»fiHi)

V=S(E rrVi)

et g' : angle de frottement inteme à "long terme" du sol

On note qu'une bêche arrière est souvent utile, voire nécessaire à I'ancrage des armatures de
contretorts amont pour des barrages de correction torrentielle nécessitant de telles pièces.

On note enfin que la pratique générale des justifications de calcul des états limites de mobilisation
du sol, de renversement et de décompression du sol ne prend point en compte une éventuelle
bêche arrière.

4 - LES ETATS LIMITES DE MOBILISATION DU SOL DE FONDATION

4-1 - INTRODUCTION

En considérant le sol comme un matériau homogène et isotrope au comportement élasto-
plastique, on distingue :

- un état limite de service de mobilisation du sol, relatif au phénomène de fluage du sol.

La justification correspondante est définie par une limitation des contraintes normales à
l'interface semelle-sol de fondation, évaluées sous sollicitations de service, à l'intérieur
d'une partie du domaine pseudo-élastique ;

- un état limite ultime de mobilisation de la capacité portante du sol, relatif au phénomène
de rupture du sol.

La justification correspondante est définie par
l'interface semelle-sol de fondation, évaluées
domaine élasto-plastique et loin de la rupture.

une limitation des contraintes normales à
sous sollicitations ultimes, à l'intérieur du
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4.2 - METHODOLOGIE DE JUSTIFICATION

4.2.1 - Présentation

Les justifications des deux états limites de mobilisation du sol de fondation consistent à imposer
une limitation de l'intensité maximale des contraintes normales appliquées au sol, sous la semelle
de l'ouvrage.

Afin de déterminer ces contraintes, il est possible, selon le principe classique permettant le calcul
des éléments de réduction dans une section droite de poutre, de substituer à chaque combinaison
pondérée des actions s'exerçant sur le système KLMNOK au-dessus de la section ON, une force Fl

unique appliquée au niveau de cette section et dont le point d'application est défini par un calcul dit
d'excentricité (cf. figure 7.5).

v

L
K

t H +

R RV

figure 7.5 : détermination de R
(intensité et poinl d'application)

La démarche proposée est donc la suivante :

Pour chaque état limite et pour chaque situation devant être étudiée :

- évaluation de Fl sous la combinaison d'actions à prendre en compte ;

- calcul de l'excentricité de R ;

- calcul du diagramme des contraintes normales appliquees au sol, puis de la contrainte
conventionnelle de référence q'r"1 ;

- évaluation de o"6, : contrainte résistiante admissible de calcul, traduisant l'état de
contraintes powant être admis, compte tenu du sol, des configurations de tondation et
de chargement envisagées et de l'état limite considéré.
Vérification de la règle de limitation de I'intensité des contrainles normales appliquees au
sol (q'r"1 S o"ar),

o
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4.2.2 - Evaluation de R

R a pour:

- composante horizontale RH = S
horizontales des diverses aclions
section ON ;

(» f Hi), combinaison pondérée des composantes
s'exerÇant sur le système KLMNOK au-dessus de la

- composante verticale FV = g (I li Vi), combinaison pondérée des composantes
verticales des diverses actions s'exerçanl sur le système KLMNOK au-dessus de la
section ON.

Les r)omposantes verticales et horizontales des actions sont évaluées selon les méthodes de
calcul des actions délinies au chapitre 6. Les combinaisons à considérer, compte tenu des types
de situation et d'état limite examinés, sont celles présentées au paragraphe 2.4.2 du chapitre 6 en
distinguant bien les caractères favorables ou défavorables des actions permanentes et pseudo-
permanentes.

4.2.3 - Calcul de I'excentricité de R

L'excentricité de R notée e est la distance algébrique définie selon le repère de la figure 7.5 entre
le point d'application de R au niveau de l'interface soUsemelle et le milieu de la semelle de
longueur totale B.

Le calcul de e passe habituellement par le calcul préalable de X : distance du point d'application
B

de R au point O, reliée à e par la relation e = X -l

D'après le principe d'équivalence des éléments de réduction aux actions des forces extérieures
agis:;ant sur le système au-dessus de la section étudiée, on doit avoir M (moment par rapport au
poinr: O de la combinaison pondérée des composantes des diverses actions à considérer, agissant
sur le système au-dessus de ON) égal au moment de R par rapport à ce même point, soit :

RV. X + RH . 0 =tTr ryi. xi - Hi. yi)

en retenant pour FlV, RH, Vi, Hi les conventions de signe de la figure 7.5 et avec xi, yi désignant
respectivement l'abscisse et l'ordonnée dans le repère défini sur la figure 7.5 des points
d'applications des résultantes de chaque action Fi.

ll en résulte :

(Ef.(Vi.xi-Hi.yi)

RV

4.2-4 - Calcul du diagramme des contraintes normales appliquées et de q'ref : contrainte
conventionnelle de référence

. La déterminilion du diagramme des contraintes normales appliquées s'étudie en admettant les
hypothèses suivantes :

- semelle partaitement rigide;
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- répanifion linéaire des contraintes ;

- seules des contraintes de compression pewent se développer.

La résistance des matériaux permet alors d'établir que :

B
- pour lel .- (lel Oesignelavateurabsoluedee)

6
B

le diagramme est trapézoidal (figure 7.6 avec - e < 

-) 
avec :

6RV lel
oma>«=-(1 +6-1

BB
RV lel

omin=-(1 -0-1
BB

o

d

B
figure 7.6 : diagramme des contraintes normales appliquées (- e < 

-;6

B
-pour lsl 2-

6

B
le diagramme est triangulaire (figure 7.7 avec - e > 

-) 
avec

6

2RV Bgmax=-et l=3X Si -e>-
3X6
2RV B

omax=-et l=3(B-X) si e>-
3(B-X) 6

I : désignant la longueur de sol comprimé sous la semelle.
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â

B
ligure 7 .7 : diagramme des contraintes normales appliquees (- e > 

-;6
Viti-à-vis des contraintes tangentielles sur le plan d'interface sol-semelle, on admet

FIH RH
généralement une répartition uniforme de celles-ci et de valeur- sur la longueur B (ou 

-BI
sur la longueur I si I'assise de sol de fondation n'est pas totalement comprimée).

B

. La justilicaüon de la fondation vis-à-vis des états limites de mobilisation du sol de fondation est
menée à partir d'une contrainte conventionnelle de référence notée q',"1 définie, compte tenu des
diagrammes présentés ci-dessus, par :

B
-si lel<-

6

3 or", + o.;n
Q'ref = 

-

4

B
-si lel>-

6

3
Q'ret = 

- 
omax

4

Le mode de définition de cette contrainte de référence permet d'introduire indirectement
l'influence de l'excentricité dans les justifications de calcul.

4.2.5 - Calcul de o"6, : contrainte résistante admissible de calcul - Justilication des états
limites

4.2 5.1 - Règles de iustilication

La lustification de chacun de ces états limites consiste à vérifier, pour chaque situation devant être
examinée, que q'rsf S o"dm

1

âVeC o366--.(qrr-q'o) .iOp *Q'o
Tq
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avec

q'u : contrainte de rupture du sol sous charge verticale centrée évaluée selon les
propositions suivantes ;

q'o : contrainte verticale effective que I'on obtiendrait dans le sol, après travaux au
niveau de la base de la fondation en faisant abstraction de celle-ci, évaluée selon
les propositions suivantes ;

i6s : coefficient minorateur tenant compte de l'inclinaison de la charge et de la géométrie' du sol de fondation évalué selon les propositions suivantes ;

yq : coefficient de sécurité partiel dont la valeur est fixée à :

- 2 pour la justification des états limites ultimes,

- 3 pour la justilication des états limites de service.

Q'ref, oadm, q'r, q'o devront toules être exprimées dans la même unité, sowent le MPa.

4.2.5.2 - Evaluation de iop

. On retient les prescriptions données par l'annexe Fl du document [7.1].

On attire l'attention des projeteurs sur les cas paniculiers des fondations de banages sur des
profils en long de torrent de forte pente (> 30 %), pour lesquels on doit examiner des cas de
fondation en crête de talus f/.11.

. Dans le contexte général des barrages de correction torrentielle, on peut considérer le cas d'une
fondation sur sol horizontal de type frottant et il semble prudent d'envisager une valeur nulle de la
hauteur d'encastrement équivalente de la londation.

L'expression de i6p se trouve alors simptifiée.

ô2
On propose de retenir i6g = i6 = (1 - 

-1
'4s

avec

ô (en') : valeur absolue de l'angle d'inclinaison sur la verticale de la résultante R sollicilant la
fondation (cf. figure 7.7).

4.2.5.3 - Evaluation de o'^

Compte tenu, en général, du faible enfoncement des fondations vis-à-vis du tenain naturel aval,
des éventuelles évolutions de celui-ci, des contraintes appliquées en londation mar<imales à l'aval
des barrages, on conseille de retenir, saul exception due à des dispositions constructives
particulières, une valeur nulle de q'o. Dans les cas particuliers, on se référera à la méthode
d'évaluation proposée par [7.11.

4.2.5.4 - Evaluation de q'u : contrainte de rupture du sol sous charge verticale centrée

Celle'ci est conduite à partir de résultats d'essais in situ de ÿpe pressiométrique (foumissant qe' :

pression limite nette équivalente) ou de type pénétrométrique statique (foumissant %e : résistance
de pointe équivalente).
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On évalue alors q'u selon :

Q'u = 9'o + lg . Pte. (Pressiomètre)

ou e'u - e'o + lt . q" (pénétromètre)

avec
et

: q'o : précédemment définie
ko et k" : facteurs de portance propres aux types d'essais et aux types de sols

définis par les annexes B 1 et B 2 de [.1]

Dans le contexte des barrages de conection tonentielle, en général :

- les sols rencontrés sont des graves ;

- Q'o et la hauteur d'encastrement équivalente sont prudemment évaluées à des valeurs
nulles ;

- on met en oeuvre des essais pressiométriques.

Le facteur de portance h ært alors être prudemment évalué à l'unité et on peut retenir une
évaluation de g'u - pte*

Dans certains contextes particuliers de banages de conection torrentielle (cf. § 3.3.2.4 du
chapitre 5), on peut parfois prudemment évaluer q', à partir d'estimation de l'ordre de grandeur des
pressions limites présumées à l'essai pressiométrique, après reconnaissance et identification du
sol de fondation et en s'appuyant sur l'expérience locale.

4.3. REMARQUES

. Les justifications des états limites de mobilisation du sol de fondation sont essentielles au
dirrensionnement des éléments de barrages de correction torrentielle.

. Dans le contexte particulier de conception et de mise en oeuvre de certains projets de correction
torrentielle, il peut s'avérer parfois extrêmement diflicile de conduire une campagne de mesures
géotechniques in situ comprenant des sondages destructifs et des essais pressiométriques. Dans
ce cas, il est conseillé d'envisager I'emploi de banages de hauteur de section modérée,
susceptibles d'appliquer des contraintes limitées au sol de fondation et pour lesquels une
démarche géotechnique simplifiée (cf. chapitre 5) peut permettre une certaine estimation de la
résistance de I'assise de fondation sous le banage projeté.

. On note l'importante sensibilité de o"6. à ô: valeur absolue de I'angle d'inclinaison sur la
verlicale de la résultante R sollicitant la fondation (cf. figure 7.5).

Pour des banages de hauteur de section élevée, ceci implique bien souvent de limiter ô à une
va eur beaucoup plus faible que celle nécessitée par la seule justification de l'état limite ultime de
glissement.

. Lorsque la capacité portante d'un sol de torrent s'avère insuffisante en vue de la conception
"classique" d'un banage projeté, on peut, entre autres solutions, envisager:

- de déplacer le barrage sur un site voisin plus favorable (si celui-ci existe et permet la
réalisation d'un barrage satisfaisant aux objectils assignés à I'ouvrage iniüalement
projeté);

- de modifier les dimensions de I'ouvrage (en le remplaçant éventuellement par plusieurs
ouvrages décalés de hauteur plus réduite) ;
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- de descendre le niveau d'assise de fondation, soit uniformément (le gain sera alors faible
et le coût élevé), soit à l'aide d'une solution de fondation semi profonde ou profonde
(pieux, ...) également d'un coût généralement très élevé. Une solution intermédiaire
consistera en la mise en oeuvre conjointe d'un parafouille aval et d'une bêche amont. Le
modèle d'évaluation des contraintes normales alors appliquées au sol de fondation
différera de celui précédemment présenté ;

- de diminuer, dans certains contextes, I'intensité maximale des contraintes normales
appliquées au sol, à l'aide d'un atterrissement artificiel constitué de matériau diminuant
les sollicitations horizontales (poussées) eUou les sollicitations verticales (actions
pondérales) ;

- de modifier les caractéristiques mécaniques du massif d'assise de fondation initial, soit
par substitution de matériau, soit par des techniques de renforcement des sols à l'aide
de géotextiles et géogrilles.

5 - L'ETAT LIMITE ULTIME DE RENVERSEMENT

Pour chaque situation retenue, on évalue les composantes horizontale et verticale de l'effort R
appliqué à la fondation selon les combinaisons de calcul, relatives aux états limites ultimes,
présentées au § 2.4.2 du chapitre 6. On note que les actions pondérales permanentes et pseudc-
permanentes ont ici un caractère favorable.

A partir des valeurs de ces composantes et selon une méthodologie identique à celle de la
vérification des états limites de mobilisation du sol de londation, on en déduit e : excentricité de la
résultante des efforts de calcul.

On impose alors que la surface de sol comprimé soup lg fondation soit au moins égale à 10 % de
h surfâce totab dè celle-ci, ce qui revient à imposer le I . O,+Oz A.

B désignant la longueur totale de semelle (cf. figure 7,5).

6 - L'ETAT LIMITE DE SERVICE DE DECOMPRESSION DU SOL

Pour chaque situation retenue (hors situations accidentelles), on évalue les composantes
horizontale et verticale de l'etfort B appliqué à la fondation, selon les combinaisons de calcul,
relatives aux états limites de service, présentées au§2.4.2 du chapitre6, puis e : excentricité
de la résultante des efforts de calcul. Compte tenu de la valeur unité de I'ensemble des coelficients
de pondération, certains calculs et leurs résultats sont identiques à ceux conduits lors de la
justitication de l'état limite de service de mobilisation du sol de tondation.
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Selon une interprétation simplifiée des prescriptions de [.1], on impose alors que

- le sol sous la londation reste enlièrement comprimé en sifuation durable, c'est-à-dire que
B

l'effort R soit appliqué dans le tiers central de la fondation ( le I < 

-l 
;

6

- la surface de sol comprimé sous la fondation en situation transitoire soit au moins égale

à 75% de sa surface totale, c'est-à-dire que l'effort Fl soit appliqué dans la
B

moitié centrale de la fondation ( le I < 

-,4

7 - LES PHENOMENES DE RENARD

Lors(lu'en raison de conditions de charges hydrauliques différentes aux limites, un sol saturé esl le
siège, de gradient hydraulique, il apparaît des courants d'écoulements. L'effet de ces courants sur
les particules du sol est une poussée dirigée dans le sens de l'écoulement, d'intensité
proportionnelle au gradient hydraulique.

Dans certains contextes de nature de sol et de gradient hydraulique, cette force d'écoulement,
notamment au débouché à la surface du sol, peut provoquer un entraînement des particules.
Dans les cas particuliers de sables soumis à des courants ascendants, ceci peut être observé si le

ÿ
gradient hydraulique est supérieur i 

- 
2v6ç ÿ = Tsa - Tw.

Tw

Une fois les particules de surface entraînées, les particules sous-jacentes voient également leur
stabilité compromise (effot résistant diminuant, effort moteuraugmentant) et le phénomène peut
se dèvelopper en constitution de véritables petits tunnels pouvant déboucher à l'amont d'une digue
limitant une retenue.

On c,cnstate expérimentalement que les risques d'entraînement des particules :

- dépendent de la nature du sol. lls sont d'autant plus élevés que le sol est constitué de
particules de petites dimensions et que la cohésion entre particules est faible ;

- peuvent souvent être caractérisés, en l'absence de charge hydraulique notable en sortie
d'écoulement, à I'aide du rappo( de la charge hydraulique amont divisé par la longueur
de cheminement.

Ceci a été traduit empiriquement par la formule dite de LANE. Elle distingue les cheminements
verticaux Lv et les cheminements horizontaux Lh que peuvent emprunter les lignes d'écoulements
(les perméabilités verticales étant toujours plus faibles que les perméabilités horizontales).

1

Elle impose que : [-v 1- Lh > C . H
3
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avec:

H : charge hydraulique à I'amont du cheminement;

C : coefficient dont des valeurs expérimentales minimales ont été déterminées dans
plusieurs types de sol.

Nature du terrain

Sables fins et lirnons
Sables lins
Sables moyens
Gros sables
Petils graviers
Grcs graviers
Mélange de graviers et de gros galets
Argile plast,que
Argile consislante
Argile dure

8,5
7
6
5
4
3
2,5
3
2
1,8

L'application stricte de cette formule dans le cas de sections de barrages en terre est souvent
contestée car d'une part, elle conduit à des dimensions d'ouvrages considérées comme
excessives, d'autre part, il ne semble pas que les phénomènes observés lors de la détermination
expérimentale des coetficients traduisent parfaitement ce contexte d'utilisation.

Par contre, son emploi le long de cheminements préférentiels tels des conduites de vidange ou
des interfaces ouvrages en béton/sol est plus souvent retenu.

Dans le cas des banages en béton de correction torrentielle, on doit parfois envisager d'éventuels
phénomènes de renard en londation et au contact des berges, ainsi que pour d'éventuelles digues
de raccordement aux berges. Notamment lorsque :

- peuvent s'établir durablement des charges hydrauliques amont importantes (pour une
durée permettant, compte tenu de la perméabilité des sols, I'arrivée à l'aval d'un fronl de
saturation des sols) ;

- les sols présentent une granulométrie discontinue (cas assez frâluent dans les
moraines) ou sont constitués d'éléments essentiellement fins et sans cohésion.

Dans de tels contextes, il est lortement souhaitable d'envisager la mise en oeuvre de :

- dispositifs constructifs permettant d'allonger les cheminements hydrauliques : bêche
amont, écrans amont d'étanchéité, semelle dans les ailes, écrans latéraux dans
certains ÿpes de barrage de sortie d'ouvrages de sédimentation, attenissement
artificiel initial de longueur suffisante :

- dispositifs de drainage aval : ceux-ci font chuter les gradients hydrauliques
préalablement au débouché aval du sol ;

- recharges aval en matériau drainant sur filtre : les dimensions et la granulométrie de ces
recharges permettent d'empêcher par leur poids et l'effet de filtre l'entraînement de
particules du sol sous-jacent.
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8. APPLICATON AUX JUSTIFICATIONS DE LA STABILITE
EXTERNE D'UN ELEMENT CENTRAL DE BARRAGE
DE CONSOLIDATION A STRUCTURE AUTOSTABLE.
RAPPEL DES COMBINAISONS D'ACTIONS A CONSIDERER

. On reprend ici l'exemple de l'élément de banage présenté en § 3 du chapitre 6.

On note:

- (G21)1 :l'action pondérale due à un atterrissement non déjaugé, évaluée en
retenantT=}h;

- (G21)2 : l'action pondérale due à un atterrissement non déjaugé, évaluée en
retenanty=Tsa i

- (G22h : l'acüon de poussée due à un attenissement non déjaugé, évaluée en
retenanl T- "Th et une valeur minimale de g' ;

(G22)2 l'action de poussée due à un atterrissement non déjaugé, évaluée en
retenant T = Tsar et une valeur minimale de g.

Les sollicitations de calcul (résultante verticale, résultante horizontale, moments resultants à
l'intr:rface sol-fondation) nécessaires à la justification des cinq états limites à justilier
couramment, résulteront des combinaisons d'actions répertoriées dans les tableaux suivants.

- situation durable

Section sous déversoir Section d'extrémité d'aile

ELU
de

glissemenl

1,35 (G22)1 + G1 + (G21)1

1 ,35 (G22)2 + G1 + (G21)2

1,s5 (G22), + G1 + (G21)1

1 ,ss (G22)2 + Gl + (G21)2

ELU
de mobilisation
de la capacité

portante
1,3s [G1 + (G21), + (G22)r] 1,35 [G1 + (G21), + (G22)r)

ELS
de mobilisalion

du sol
Gl +(G21)2+(G22)2 G1 +(G21)2+(G2212

ELU
de

renversement

1 ,35 (G22h + Gl + (G21)1

1,35 (G22)2 + G1 + (G21)2

1,35 (G22)l + G1 + (G21)1

1,35 (G22)2 + G1 + (G21)2

ELS
de

décompression
du sol

Gl +(G21)1 +(G22)1

G1 +(G2'l)2+(G2212

G1 +(G21)1 +(G22)1

G1 +(G21)2+(G22)2
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Section sous déversoir Seclion d'extrémilé d'aile

ELU
de glissement G1 + G'31 + I,35 G'32 G1 + G'31 + 1,35 G'32

ELU
de mobilisation
de la capacité

portante

1,35 [G1 + G'3'l + G'32] 1,35 [G1 + G'31 + G'32]

ELS
de mobilisalion

du sol
G1 +G'31 +G'32 G1 +G'31 +G'32

ELU

renversemenl
G1 + G'31 + 1,35 G'32 G1 + G'31 + 1,35 G'32

ELS
de

décompres.sion
du sol

G1 +G'31 +G'32 G1 +G'31 +G'32

- situations transitoires A et B

Attention : au niveau d'une même section, les valeurs de G'31 ditféreront dans les
situations transitoires A et B.

- situation transitoire C

Section sous déversoir Section d'extrémilé d'aile

ELU
de

glissement

G1 + (G21)1 + 1,35 (G22)1
+ 1,5 [Q1 1 + Q12]

Gl + (G21)2 + 1,3s (G22)2
+1,5[O11+Q'12]

G1 + (G21)1 + 1,35 (G22)1
+ 1,5 [Ql1 + Q12 + Q13]

Gl + (G21)2 + 1,35 (G22)2
+1,5[Q1 1+Q12+Q13]

ELU
de mobilisation
de la capacilé

porlante

1,35 [G1 + (G21)2 + lG22)21
+ 1,5 [O11 + Q12]

1,3s [G1 + (G2112+ (G22)21
+ 1,5 [Ql1 + Q12 + Q13]

ELS
de mobilisation

du sol

. G1 + (G21
+Q11 +Q1

l,+ (G22),r G1 +(G21),+(G22)"
+O1 1+Of2+Ol3-

ELU
de

renversemenl

G1 + (G21)1 + 1,35 (G22)1
+ 1,5 [Q1 1 + O12]

G1 +(G21)2+1,3s(G22)2
+ 1,5 [Q11 + O12]

G1 + (G21)1 + 1,35 (G22)1

+1,5[Ql1+Q12+Q13]

G1 + (G21)2 + 1,35 (G22)2
+ 1,5 [Ql 1 + Q12 + Q13]

ELS
de

décompression
du sol

G1 +(G21)1 +(G22)1
+Q1 1+Q12

G1 +(G21)2+(G22)2
+Q1 1+Q12

Gl +(G21)1 +(G22)1
+Q1 1+Q12+Q13

G1 +(G21)2+(G22)2
+Q1 1+Q12+Q13
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Section sous déversoir Section d'extrémité d'aile

ELU
de

glis-sement

G1 +(G21)1 +(G22)1
+ FA1'l + FA12

Gl +(G21)2+(G22\2
+FA1I+FA12

G1 +(G21)1 +(G22)1
+ FA11 + FA12 + FAl3

Gl +(G21)2+(G22\2
+ FA11 + FA12 + FA13

ELU
de mobilisation
de la capacité

portante

Gl +(G21)2 +(G22)2
+ FA11 + FA12

G1 +(G21)2+(G22)2
+ FA11 + FA12 + FA13

ELS
de mobilisation

du sol

idem
ELU de glissement

idem
ELU de glissement

- situation accidentelle

ELU
de

renversement

ELS
de

décompression
du sol

9 - CONCLUSTON

Les lableaux précédents ainsi que les considérations préliminaires à leur élaboration illustrent
partiellement la complexité d'analyse et I'accroissement de calculs entraînés par I'application de la
théorie des états limites aux justifications de "stabilité externe" des barrages de correction
tonentielle.

Cependant, compte tenu de la possibilité d'automatiser ces calculs grâce à l'informatique, on
constate gue cette théorie présente I'avantage d'une meilleure appréciation de la sécurité des
ouvrages.
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CHAPITRE 8

ETUDE DE LA STABILITE INTERNE

1 .INTRODUCTION

1.1 - I'BESENTATION

Dans le cadre de la conception des barrages de correction tonentielle en tÉton armé, le terme
"d'étude de la stabilité interne" conespond, à partir des caractéristiques mécaniques de deux
constituants : le béton et I'acier et des actions s'exerçanl sur une structure, à étudier les
dimensions (forme, quantités et positionnement des constituants) de sections de pieces de béton
armé assemblées en une structure constituant un barrage ou un élément de barrage.

L'objectif peut être, soit de déterminer ces dimensions (dimensionnemenl), soit de vérilier
(vérification) que les "pièces" (au sens de la Résistance des Matériaux) ou sections des "pièces",
constrtuanl un élément de barrage par ailleurs viable en terme de stabilité e)deme, permeüent de
satisl,aire à des conditions :

- de résistance et de déformation ;

- de stabilité de forme ;

- de bonne exploitation et durabilité de la structure ou de ses élémenb.

Cette étude est fondée sur l'application des principes de calcul de la Flésistance des Matériaux
(étude des etforts, étude des contraintes) et sur I'application d'un règlement otficiel en vigueur: le
BAE[- (Béton Armé suivant la méthode des Etats Limites [8.1]).

ll faut noter que ce(ains modèles de calcul, ainsi que de nombreux coefficients de sécurité ont un
caractère pseudo-empirique et résultent de l'examen d'un grand nombre d"'expériences".

Nous ne développerons pas ici de manière exhauslive et précise les bases de calcul et d'étude de
toule structure en béton armé. Nous rappellerons d'abord quelques points fondamentaux
généraux, puis nous introduirons les principes théoriques nécessaires aux calculs des sections
droites rectangulaires de poutres et poutres-dalles (pièces prismatiques élémentaires constitutives
de ler très grande majorité des barrages de correction torrentielle). Nous nous limiterons aux
sections droites rectangulaires afin de clarifier et faciliter l'approche des concepls employés. Cette
connaissance est généralement suffisante pour un dimensionnement conect des barrages
class.iques.
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1.2 - RESTSTANCE DES MATERTAUX (RdM)

L'étude de la stabilité interne d'un barrage de correction torrentielle nécessite une décomposition
adâ1uate de celui-ci en systèmes eÿou en "pièces" RdM (généralement des poutres ou des
poutres-dalles, parfois des consoles courtes et des dalles).

Cette décomposition s'élabore compte tenu d'une connaissance des actions (essentiellement liées
aux charges appliquées dans le cas des banages courants de correction torrentielle) et des appuis
mobilisables (sols de fondation, berges rocheuses ou en terre), à partir de laquelle on doit imaginer
une structure capable de conduire les actions jusqu'aux appuis (réactions).

Dans le cas des barrages de consolidation de ÿpe "autostable" et plus largement pour les
barrages de consolidation courants mobilisant essentiellement des appuis en fond du lit torrentiel,
pour l'étude des voiles et semelles, on envisage habituellement un découpage schématique du
banage en tranches verticales, perpendiculaires au parement et de largeur unité, artificiellement
isolées les unes des autres. Ces tranches sont ensuite décomposées en "pièces" élémentaires
encastrées les unes aux autres.

Mais certains types de banages nécessitent des décompositions selon d'autres modèles RdM plus
complexes.

Une fois la décomposition retenue, on doit isoler les "pièces", puis inventorier les forces et couples
agissant, étudier les réactions aux appuis et enfin, à partir des équations d'équilibre de la RdM,
déterminer les éléments de réduction : effort normal, effort tranchant, moment de flexion, moment
de torsion exercés en diverses sections significatives des pièces.

La mise en oeuvre de modèles RdM définis en théorie de l'élasticité par la notion de poutre à plan
moyen chargée dans son plan et par la prise en compte d'appuis de tyæ: appui simple,
articulation, encastrement est alors généralement suffisante à une analyse convenable des pièces
constitutives des barrages classiques de correction torrentielle.

C'est également à l'aide des résultats de la Résistance des Matériaux que I'on peut passer des
éléments de réduction d'une section aux contraintes s'exerçant en tout point de cette section.

Pour l'acquisition des connaissances relatives aux :

- principes de la théorie des poutres en élasticité ;

- définitions et calculs des éléments de réduction dans une section ;

- définitions et études des contraintes el déformations ;

nous renvoyons à la lecture d'ouvrages spécifiques de Résistance des Matériaux [8.2], [8.3].

On trouvera cependant, en annexe 4, un petit formulaire donnant, pour les modèles et les
chargements courants intervenant dans le cadre des calculs de barrages de correction torrentielle,
les expressions des valeurs des réactions d'appuis, moments de flexion et eflorts tranchants.

1.3 - "PHILOSOPHIE" OU BETON AHME

Le béton est un matériau résistant bien à la compression et mal à la traction, qu'il est possible de
mettre en oeuvre avec une grande richesse de formes.

L'acier est un matériau résistant bien à la traction (et à la compression) mais il est relativement
coûteux et sensible à la corrosion.

Dans de nombreuses constructions, les sections des "pièces" sont susceptibles d'être soumises,
soit en des zones distinctes et variables, soit alternativement en une même zone, à des contraintes
de compression eÿou de traction.

-158-



Aussi a-t-il été envisagé de faire appel à I'association du béton et de l'acier (association regie par
des phénomènes d'adhérence) : le béton reprenant principalement les efforts de compression et
l'acier intervenant dans les zones tendues pour reprendre les efforts de traction et s'opposer à
l'ouverture de fissures.

Lâ mise en oeuvre de ce principe débouche sur de nombreux types d'applications.

1.3.1 - Fonctionnement en flexion

L'observation et l'étude RdM d'une poutre soumise à flexion simple lont apparaître clairement des
zone:; soumises à des contraintes de traction.

figure 8.'l : les armalures empêchent l'owerture des fis.sures
et reprennent les efforts de trac{ion

Afin rJe s'opposer à l'ouverture des lissures engendrées par ces contraintes, on étudie et met en
oeuvre ce que I'on nomme couramment le fenaillage principal ou longitudinal. Celui-ci
(cf.figure8.1), constitué d'armatures (sous forme de banes d'acier), est implanté parallèlement
aux erfforts de traction dans ces zones tendues.

1-3.2 - Fonctionnement à I'effort tranchant

Les efforts tranchants (particulièrement intenses dans les zones aux voisinages des appuis)
engendrent des contraintes de cisaillement et des contraintes de traction que la RdM permet
d'évaluer. La reprise de celles-ci est réalisée à l'aide d'armatures diles "transversales", "d'effort
tranchant" ou "d'âme". Dans le c;ts des poutres (cf. figure 8.2), ces armatures sont le plus
généralement placées sous la forme de cadres et d'étriers, perpendiculairement aux armalures du
feraillage principal, en cours successils dont l'espacement varie en fonction de l'intensité de I'effort
tranchant.

Petitat lrmôlures de

arætùc! arruÎu16 lonEitudin.lB
lcit illcænrl (flcxionl

figure 8.2 : dispositions classiques de ferraillage
d'une poutre sur deux appuis simples

Fisu.6 posrbl6 Ponée ,
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1.3.3 - Protection des parements, retrait, durabilité

Une autre application du principe fondamental du béton armé est constituée par la mise en oeuvre
de ferraillage complémentaire des parements. Elle consiste en une implantation d'armatures, dans
le respecl des règles d'enrobage, à proximité et parallèlement aux parements. On dolt l'envisager
lorsque les parements peuvent être soumis à divers efforts de traction "parasites" susceptibles
d'entraîner l'ouverture de fissures. Ces efforts peuvent avoir des origines diverses : retrait,
conséquences secondaires de la flexion sur les parements des poutres de grande hauteur, ...

1.3.4 - Principe général

En conclusion, le béton armé consiste en une "couture" du béton en toutes zones susceptibles de
subir des contraintes de traction. Cette couture, en partie basée sur des fondements
expérimentaux, est régie par un règlement particulier : le BAEL [8.1].

Dans la suite de ce chapitre, nous référencerons un grand nombre d'éléments d'informations selon
les articles correspondants de [8.1], indiqués à l'intérieur de parenthèses. Par ailleurs, la grande
majorité des notations ici retenues sont celles définies par l'annexe C de ce règlement.

1.4. UNITES

On retient le Système lntemational (Sl), soient

- longueur
- aire
- volume
- forces
- contraintes et pression

mètre m
mètre carré 62
mètre cube 63
newton N
Pascal Pa.

Le projeteur en béton armé adopte souvent des multiples de ces unités afin d'alléger la
présentation des résultats des calculs et on recommande l'emploi de :

le mètre m
le Méga Newton (MN) : 100 N
le mètre.Méganewton (m.MN)
le Méga Pascal (MPa) : l@ Pa

qui constituent un ensemble homogène (1 Mpa = 1 MN/rn2). Dans un calcul de section
d'armatures, on obtient alors des résultats en m2. ll laut donc multiplier ceux-ci par 10a pour obtenir
des valeurs en cm2 (unité d'usage courant).

- longueur
- forces
- moments
- contraintes

1.5. PRINCIPES DES JUSTIFICATONS DE LA STABILITE INTEBNE

Les calculs justificatifs de la stabilité inteme sont conduits suivant la théorie des états limites.
L'exposé de cette theone figure dans les "Directives communes de 1979 relatives au calcul des
constructions" [8.4].

Au chapitre 6, nous en avons proposé une application à l'évaluation des actions et des
sollicitations nécessaires aux iustifications de calcul des barrages de correclion torrentielle en
béton armé.

Cette application a été partiellement illustrée (cf. chapitre 6, § 3.3.3 et 3.3,4) dans le cas de
l'évaluation des sollicitations de calcul (effort normal N, effort tranchant V, moment fléchissant M)
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nécessaires aux justilications de sections de voile et de semelle d'un élément central de barage
de consolidation de type "autostable", vis-à-vis de divers états limites de "stabilité inteme".

Lévaluation des résistances de calcul des matériaux, adoptées lors des iustifications de ces états
limitias, repose également sur les principes introduits par [8.4].

Conrpte tenu des structures (géométrie, dimensions des pièces, ...) en béton armé habituellement
retenues pour constituer des barages de correction torrentielle, de la destination et des fonctions
de ces barrages, ainsi que des conditions de leur bonne exploitation, l'étude de leur stabilité
interne peut généralement être limitée à :

- des justifications, sous sollicitations normales (M, N), de sections de pièces (voile,
semelle, contrefort, ...) selon un modèle de section rectangulaire droite de poutre,
incluant les examens :

de la règle de non fragilité,
de l'état limite ultime de résistance,
des états limites de service vis-à-vis de la durabilité de la structure ;

- des justifications, sous sollicitations tangentes (V), de pièces (voile, semdle,
contrefort, ...) selon des modèles de dalles et poutres-dalles ou de poutre ;

- des ,iustifications de pièces particulières (avancée sous cweüe, bêche d'ancrage, ...)
selon une méthode de calcul des consoles courtes ;

- la prise en compte de diverses règles de calcul et prescriptions relatives à l'adhérence
(liaison acier-hÉton).

Par ailleurs, le BAEL prescrit de nombreuses regles et dispositions générales ou applicables aux
ossêrtures et éléments courants des structures en béton armé, ainsi que des dispositions
consitructives qu'il est nécessaire d'appliquer.

Ce chapitre a pour objectif de présenter les justifications de calcul courantes évoquées cÈdessus
ainsr que les règles et dispositions courantes relatives à la conc€ption "béton armé" des barrages
de correction tonentielle.

Ces demières seront illustrées principalement dans leurs applications au cas des éléments de
barrage de consolidation à structure "autostable". Pour czux-ci, les justifications de calcul doivent
être conduites :

- aux niveaux des sections de "pièces" (voile et semelle) présentées aux § 3.3.3 et 3.3.4
du chapitre 6;

au niveau de sections particulières (en général essentiellement des sections
d'encastrement) de certaines pièces spécifiques (bêche d'ancrage, cuvette déversoir
présentant un fort encorbellement, ...).

Dans le cas d'élément de banage faisant appel à un autre ÿpe de structure, en fonction de la
décomposition adoptée pour décrire le fonctionnement 'mécanique" de l'élément selon les
principes de la Résistance des Matériaux, on doit justifier des "pièces" et des sections
significatives adéquates.
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2.1 - LE BETON

Celui-ci intervienl dans l'établissement des pro.jets courants à partir de plusieurs caractérisliques.

2.1.1 - Résistance caractéristique requise en compression : Tq (à j jours d'âge) (Art. A.2.1 , 11)

Elle est déterminée à l'aide d'une procédure d'essai normalisée sur des éprouvettes normalisées
(Normes NF: P 18-400, P 18-404, P'18-406).

On doit retenir que :

- c'est la valeur à 28 jours, notée f.26, qui constitue la base des calculs principaux et
notamment des calculs de résistance des sections ;

- dans le cas des banages de correction torrentielle, on adopte en général des dosages
en cimenl variant entre 350 et 400 kg/m3 de béton. Selon les conditions courantes de
mise en oeuvre des bétons et de contrôle des chantiers de construction de barrages de
correction torrentielle, et en l'absence d'études sélectives des matériaux et d'une
composition spécifique des bétons, on peut retenir une valeur de f"2r variant entre 20 et
25 MPa;

- Ies valeurs de résistance en compression obtenues lors d'essais de contrÔle extérieur
sur des éprouvettes prélevées sur chantier à jjours d'âge doivent respecter des règles
définies par I'article 77 de [8.8] ;

- pour les bétons courants, non traités thermiquement, utilisés dans le cas des barrages
de correction torrentielle (fcee < 40 MPa), la résistance caractéristique en compression à
un âge de j jours, avec j < 28, peut être évaluée à partir de I"2s selon la loi :

j
f"j =

4,76 + 0,83 j

2.1.2 - Résistance caractéristique à la traction fti : (à j iours d'âge) (Art. A.2.'l, 12)

Elle peut être conventionnellement évaluée à partir de f"; (pour les bÉtons courants mis en oeuvre
en correction torrentielle) parla relation ft:9,6_+0,06f;i (ftj etf6; en MPa). ll en résulte pources
Étons une valeur fp6 variant entre 1,8 et 2,1 MPa. 

1 1

On retient que la résistance à la traction du béton est de l'ordre O" 
O 

à- de sa résistance à

la compression,

l"za
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2.1.3 - Délormations longitudinales du béton, retrait, coefficient de Poisson $n. A.2.1 , 2 -

4.2.T,3)

Le module de déformation longitudinale instantanée du béton est donné (en MPa) par l'expression
Eii = 11 000 fcl 1/3 (fq en MPa), soit une valeur courante de l'ordre de 30 000 MPa.

Les déformations diflérées du béton comprennent le relrait et le fluage. On considère dans les
calculs que les effets de ces deux phénomènes s'additionnent sans atténuation.

Le module de déformation différée (due à la déformation instantanée et au phénomène de fluage
du tÉton sous charge de longue durée d'application) est couramment évalué selon Evj - 1i3 Eij,
soit une valeur courante de I'ordre de 10 000 MPa.

La déformation totale (hors retrait) du béton sous charge permanente est donc le lriple de la
délcrrmation inslantanée. Selon le ÿpe de structure et la destination de la construction, il peut en
résurlter des désordres. Particulièrement en bâtiment en ce qui conceme la fissuration d'enduit, le
décr:llement de carrelages, etc...

Dans le cas des pièces de dimensions courantes (non massives) en béton armé à l'air libre, on
estime un raccourcissement unitaire de retrait égal à :

- 1 ,5 . 10-4 dans les climats très humides ;

- 2 . 1ù4 en climat humide, ce qui est le cas de la France, sauf son quart Sud-Est ;

- 3 . 10-4 en climat temperé sec, tel que le quart Sud-Est de la France ;

- 4 . 10-4 en climat chaud et sec ;

- 5 . 10-4 en climat sec ou désertique.

Ce qui pour une pièce de 25 m de long peut correspondre dans certaines zones géographiques à
un raccourcissement de I,25 cm.

On note aussi que le coeflicient de dilatation linéaire thermique du béton est très voisin de celui de
l'acier (environ tO-sn/m."C) mais que leurs inerties thermiques sont fort différentes. Ceta peut
engendrer des problèmes, par exemple en cas de couverture d'un ouvrage en béton par des
éléments métalliques dont on limite trop, par scellements, les possibilités de dilatation.

Pour les pièces courantes constituant les barrages de conection tonentielle en béton armé, le
coelTicient de Poisson du béton est pris égal à 0 pour le calcul des sollicitatlons et à 0,2 pour le
calcul des déformations. Pratiquement, ce coetficient n'interuient dans aucune des justifications de
la slabilité inteme des barrages courants de correction torrentielle.

2.2. ACIEBS

2.2.1 - Normalisation des armatures pour béton armé

A ce jour, les armatures pour béton armé sont définies par les normes françaises auxquelles
renvoie le titre I du fascicule 4 du Cahier des clauses techniques générales applicables aux
marr:hés de l'état [8.5].
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Ces normes sont les normes AFNOR :

- A 3$015 Ronds li§ses

- A 35-016 Barres et fils machine à haute adhérence

- A 35-018 APtitude au soudage

- A 35-019 Fils à haute adhérence

- A 35-022 Treillis soudés et éléments constitutifs

Compte tenu de la mise en place des réglernentations europÉennes, ces normes seront
prochainement remplacées par la norme EN 100æ.

2.2.2 - Nuances et limite d'élasticité garantie, module d'élasticité longitudinale

Les nuances définies dans les normes présentées ci-dessus sont désignées par des lettres Fe E,

Èe TE, TLE suivies d'un nombre indiquant la valeur spécifiee de la limite d'élasticité garantie,

exprimée en MPa.

La limite d'élasticité garantie, notée f", est la caractéristique essentielle servant de base aux
justifications de calcul.

On peut classer les armatures pour béton armé selon la nature de I'acier et leur mode de

fabribation, le type d'armature (son état de surface), la classe de l'acier ou sa limite d'élasticité
garantie, leur aftitude au soudage. Le tableau 8.1 ci-dessous, extrait de [8.6], en présenle une

synthèse.

Famille Appe[ation Typc Acier Classcs
Origine

dcs documents

Àciers laminès à chaud
(sans trâitmcnt) Lisscs Dou Fc E 215

Fc E 235
AFNOR - P. er C.
AFNOR - P. .t C,

Acicrs flaturcls
cr æieÉ tmitès
ûcmiqucmcnl

HA
Dou rnitès
a durs *

Fe
Fe

E 400
E 500

2
Acien ècrouis
par toBion HA Dou ècrouis Fc E 400

Fc E 500

l
AcieB èrouis
avæ fonc rèduciion
de scdion

F[A
Dour( ècrouis Fc TE 400

Fc TE 500

4 Trcilüs soudès Lcs èlèmcnts consütutiB dcs treilLis sudès sont , soit dcs fils liss6, cn nmce TLE
500 (Arncxc A dc la nomc NF A 35-022). soit des fis à haurc adhêrencc en
nuncc Fc TE 500 166.*. B de le nomc NF A 35-022), soit dcs acies de la
nome NF A 15-016, cn nwcc Fc E 500. ap&s âu soudâgc.

' La tuùrc dd acic6 dakniÊ ldt zptitutl. N lùr rcn tpailtd. tu eadqc d, dc rc NL ttu cl$*æn dts uM dê dt4@4 ( !. 2 @ )) dc h æmc
NF A )5-016

tableau 8.1 : classes d'armatures pour béton armé

Le module d'élasticité longitudinale des aciers est E = 200 @0 MPa.
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2.2.3 - Quelques éléments d'applications pratigues

Les ronds lisses Fe E 235 (NF A 35-015) doivent provenir d'usines productrices figurant sur une
liste d'aptitude.

Les barres ou fils machine à haute adhérence (NFA 35-016), les fils à haute adhérence (NF A 35-
019) et les treillis soudés (NFA35-022) doivent être homologués ou bénéficier d'une
"autorisation de foumiture" (accordée à un producteur) ou d'une "autorisation d'emploi" (accordée
à un maître d'ouvrage) délivrée par une commission specialisée. Chaque armature homologuée
fait l'obiet d'une fiche d'identification. La fiche d'identification mentionne notamment les aptitudes
au soudage et au façonnage. L'ensemble des fiches d'identification est réuni dans un recueil
éclité chaque année par le Laboratoire Central des Ponls et Chaussées.

Err bane droite, les longueurs courantes de livraison sont généralement comprises entre 12 et
l€i m. Dans le contexte de nombreux chantiers de construction de barrage de correction
tonentielle, il est préférable de râJuire les longueurs de livraison de barres droites à des valeurs
inlérieures (6 à 12 m).

L'emploi des aciers lisses est généralement dedié à des armatures devant être pliées et dépliées.
L'emplol d'acier de nuance Fe E 235 est en particulier prescrit pour des usages spÉciaux comme
les épingles de levage d'éléments préfabriques.

Les banes droites haute adhérence sont les plus employées. On constate une disparition rapide
de la nuance Fe E 400 (de moins en moins distribué commercialement) au profit de la
nuance Fe E 500. Hormis spécification contraire apparaissant sur leur fiche d'identilication, les
barres à haute adhérence ne doivent supporter qu'un unique pliage suivi d'un dépliage éventuel
et ce suivant des conditions requises de diamètre de mandrin.

On note, ces dernières années, un fort développement de l'emploi du treillis soudé, en partie lié à
urre politique dynamique d'information et de formation des utilisateurs (cf. document [8.4). Les
treillis soudés sont disponibles sous forme de rouleaux pour les petits diamètres de fil (< 5,5 mm)
ou de panneaux.

Les caractères géométriques usuels des barres pour béton armé sont le diamètre nominal, la
section nominale et le périmètre nominal.

Le diamètre nominal d'une bane est le diamètre d'un cylindre de révolution du même métal, ayant
la même masse linéique. La section nominale d'une barre est égale à l'aire du cercle ayant pour
diirmètre le diamètre nominal. Le périmètre nominal est égal au pÉrimètre du cercle ayant pour
diamètre le diamètre nominal.

Let gamme normalisée des diamètres nominaux est la suivante

- pour les ronds lisses : 6, 8, 10, 12, 14, 16,20, 25,32,40 mm ;

- pour les banes à haute adhérence : 6, 7, 8, 9, 10, 12, 14, 16, 20,25,32,40 mm.
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ll en résulte les caractéristiques géométriques usuelles du tableau 8.2 ci-dessous

tableau 8.2 : sections usuelles d'armatures pour béton armé

3. JUSTIFICATIONS DE LA STABILITE INTERNE

3.1 - JUSTIFICATION DES SECTIONS RECTANGULAIRES DROITES DE POUTRES
souMlsEs A DEs soLLtctTATtoNS NoRMALES (M, N)

3.1.1 -Règles générales pour la justification des sections sous sollicitations normales
(Arr. A.4.1)

On entend par sollicitations normales, celles qui peuvent être équilibrées par des contraintes
normales développées sur les sections droites des pièces.

Dans le cas des barrages et "pièces" de barrages de correction lorrentielle, les éléments de
réduction de ces sollicitations sont le moment fléchissant M et l'effort normal N.

Quelques règles générales sont prescrites par [8.1] :

- les sections à prendre en compte sont les sections nettes obtenues après déduction de
tous les vides (on expose au § 5.2 une possible démarche pratique de prise en compte
des réductions de sections dues aux barbacanes et à certains pertuis dans le cas des
barrages de correction tonentielle) ;

d
mm

Masse
par

mèlre
P

kg

Seclions

1

barre

crnS

2
barres

cm2

3
banes

cm2

4
banes

cm2

5
banes

cm2

6
barres

crn2

7
barres

cm2

8
banes

cmZ

I
banes

cm2 cm2

10
banes

6
7
I
I

10
12
14
16
20
25
32
40

o,222
0,302
0,395
0,499
0,617
o,888
1,2'l
1,58
2,47
3,85
6,31
9.87

0,28s
0,384
0,503
0,636
0,78s
1,13
1,54
2,O1

3,14
4,91
8,04
't2,57

o,565
0,770
1,01
1,27
1,57
2,26
3,08
4,O2
6,28
9,82

16,09
25,13

0,848
1,15
1,51
1,91
2,36
3,39
4,62
6,03
9,42

14,73
24,13
37.70

1,13
1,54
2,01
2,54
s,14
4,52
6,16
8,04

12,57
19,64
32.17
50,27

'l,41

'1,92

2,51
3,18
3,93
5,65
7,70

10,05
15,71
24,54
40,21
62,83

1,70
2,31
3,O2
3,82
4,71
6,79
9,24

12,06
18,85
29,45
44,26
75,40

1,98
2,69
3,52
4,45
5,50
7,92

10,78
't4,07
21 ,99
34,36
56,30
87,97

2,26
3,O7
4,02
5,09
6,28
I,05

12,32
16,09
25,13
39,27
æ,u

100,53

2,55
3,46
4,52
5,72
7,O7

10,18
13,&5
18,10
28,27
44,18
72,æ

113,10

2,83
3,84
5,03
6,36
7,&5

11,31
15,3S)

20,1'l
31,42
49,09
80,43

125,66
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- lorsque les dimensions tranwersales d'une poutre varient avec l'abscisse mesurée le
long de la poutre, on prend en compte les dimensions effeclives sous réserve que les
pentes des parois sur l'axe des abscisses ne dépassent pas 1/3. Dans le cas contraire,
on prend en compte des sections fictives raccordées aux sections minimales par des
parois fictives de pente 1/3 ;

- pour évaluer l'etfort agissant sur une membrure tendue, on prend en compte le moment
fléchissant agissant à une distance 0,8 h (h : hauteur totale de la poutre) de la section
considérée, dans la direction où le moment augmente en valeur absolue. Cette règle
tient compte forfaitairement de l'effet sur une membrure tendue de I'inclinaison des
bielles dues à l'etfort tranchant.

L'adéquation de cette demière règle au conte).te des voile et semelle des banages de
type "autostable" prête à discussion en raison du caractère relativement artificiel des
poutres alors considérées et d'un eftort tranchant généralement modéré. Si son
application est retenue, elle conduit, par exemple, dans le cadre de l'étude d'un voile de
barrage "autostable" d'épaisseur constante h, à calculer le ferraillage d'une section de
voile située à une cote x par rapport au sommet de la semelle, en prenant en compte :

pour x < 0,8 h, le moment dans le voile au niveau de l'encastrement voile-semelle,

pour x > 0,8 h, le moment dans le voile calculé à une cote in|érieure de valeur x - 0,8 h.

3.1.2 - Gondition de non fragilité (Art. 4.4.2)

Pour qu'une section tendue ou fléchie soit considérée comme "non fragile", il laut que la lorce de
tracltion provoquant la fissuration du béton entraîne dans les armatures tendues de section A" une
contrainte au plus égale à leur limite d'élasticité 1".

En conséquence:

- pour un tirant de section B = b . h soumis à traction simple, on doit avoir:

4'f"'lr'B
f, : résistance caractéristique à la traction du béton.

As

B

ft

^>-r-
fê

A.N. : pour( = 1,8 MPaetf" = 400 MPa, on obtient p2O,45o/o
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- pour une pièce de section rectangulaire de largeur b et de hauteur totale h, soumise à
une flexion simple de moment M entraînant une contrainte de traction maximale {lale à
la résistance caractéristique à la traction f, du béton, on doit avoir:

h
M._

2 b.h2
Gmax = ft ===> [l = ft 

-
b.h3 6

12

Soient z = 0,9 d le bras de levier du couple résistant (acier-beton) êt d = 0,9 h la
hauteur utile de la pièce.

On a Ms (momentrésistant) =4.f". z=À. f€. (0,81 h) eton doitavoirMp > Msoit

b,h2
A§.fe.(0,81 h) > ft.-

6
As ft

d'où P=->0,21 
-

b.h fe

A.N. : pour ( = 1,8 MPa et fe = 400 MPa, on obtient p > 0,0945 % soit environ 1/1 000

3.1.3 - Etat limite ultime de résistance (4.4.3)

3.1.3.1 - Objectifs de la iustification

On doit déterminer la composition (formes, dimensions et dispositions des sections de bÉton et
d'acier) de la section de bÉton armé ou vérifer que celle-ci permet, dans le cadre de I'application
des règles suivantes, de résister à des sollicitations ultimes égales ou plus défavorables que les
sollicitations de calcul (M, Nu) vis-à-vis des états limites ultimes de résistance. On rappelle que les
principes d'évaluation de ces sollicitations de calcul ont été présentés au chapitre 6.

3.1.3.2 - Préalables

. Hyoothèses de calcul à l'E.L.U. (Etat limite ultime de résistance)

. Les seclions droites restent planes et il nÿ a pas de glissement relatif enlre les armatures et le
béton.

En conséquence, les déformations normales (allongement unitaire ou raccourcissement
unitaire) sont proportionnelles en chaque point à la distance de ce point à l'axe neutre (axe des
points de contrainte nulle) et sont les mêmes en ce point pour les deux matériaux: acier et
béton.

La résistance à la traction du béton est négligee.

Les déformations des sections sont limitées pour l'allongement unitaire de l'acier à 10 o/oo, pour
le raccourcissement unitaire du béton à3,5o/"o en llexion êl2o/"o en compression simple.

On retient pour l'acier et le béton des diagrammes contraintes-déformations de calcul décrits ci-
après.

On peut supposer concentrée en son centre de gravité la section d'un groupe de plusieurs
barres, tendues ou comprimées, pourvu que l'erreur ainsi commise sur la déformation unitaire

-168-



ne dépasse pas 15 o/" (vrai en général pour les calculs des barrages classiques de correction
trrnentielle).

. Les diagrammes possibles des déformations de la section servant aux calculs sont formalisés
par la règle dite "des trois pivots" décrite cÈaprès.

, Diagramme contraintes-délormations du béton

. Le diagramme contraintes-déformations pouvant être utilisé dans tous les cas est le diagramme
de calcul dit "parabole-rectangle" défini ci-dessous :

oL"
I-lL*

o,gS.l"

"Y;-
?Â

o

:

-.. I j
Qtdt

i ët-
l-'------
3FJ;5

0,85 . fc28
On réduit donc pour le calcul la résistance attendue f.2s du béton a fo, = 

O . tt
l-e coefficient 1g vaut 1,5 dans le cas d'un ELU "fondamental" (c'est-à-dire pour lequel, on
é.value les sollicitations de calcul selon une combinaison fondamentale) et 1,15 dans le cas d'un
ELU "accidentel" (c'est-à-dire pour lequel, on évalue les sollicitations de calcul selon une
com binaison accidentelle).

Le coefficient 0 est fixé à 1 lorsque la durée probable d'application de la combinaison d'actions
considérée est supérieure à 24 h, à 0,9 lorsque cette durée est comprise entre t h el 24 h, et à
0,85 lorsqu'elle est inférieure à t h.

l3oit pour les situations courantes d'évaluation des sollicitations sur les barrages de correction
torrentielle, pour un béton de tcza = 20 MPa (resp 25 MPa), généralement :

en situation durable

en situation transitoire

en situation accidentelle

fou = 11,33 MPa (resp 14,17 MPa)

fuu = 1 1 ,33 ou 12,59 MPa (resp 14,17 ou 1 5,74 MPa)

lbu = 17,39 MPa (resp 21,74 MPa)

r3n note que la prise en compte éventuelle d'une valeur unique de 0 - 1, pour toute situation, va
dans le sens de la sécurité et de la simplilication des calculs.

Lorsgue la section considérée n'est pas entièrement comprimée, on peut également utiliser un
diagramme simplifié : le diagramme rectiangulaire (Art. A.4.3.42).

Dans ce cas, les contraintes de calcul du tÉton sont définies (cl. figure 8,4 cÈdessous)
pâr 06" = 0 sur une distance de 0,2 y, à partir de l'axe neutre et par:

0,85 . fc2s

= fbu sur les 0,8 yu restants, pour les zones comprimées dont la
0.6

- t69-

figure 8.3 : diagramme contraintes-déformations utilisé pour le béton
dans les calculs à l'étal limile ultime de résislance



largeur esl croissante ou constante vers les fibres les plus comprimées.

0,8 . fc28
sur les 0,8 y, restants, pour les zones comprimées dont la

0.6
largeur est décroissante vers les fibres les plus comprimées.

y, désignant la distance de l'axe neutre de la déformaüon à la fibre la plus comprimée.

(0.8 ou 0.E5) f"i

--

§bc=-

€1.<}--} .-1t'
figure 8.4 : diagramme simplifié

contraintes-déformations du béton

Contraintes

Diagramme contraintes-délormations de l'acier

Le diagramme pouvant être utilisé pour le calcul et pour tous les types d'acier de EÉton armé est
défini figure 8.5 ci-dessous ;

çs

er = allongement relatif atteint
à la fin de la phase "élastique"

{r
E

(

avec

et tg cr = Es (module
longitudinale) =

de déformation
200 000 MPa

-31o.7o ès'
----+

o

-.t-{-€<-&

figure 8.5 : diagramme conlrainles-déformations de calcul,
utilisé pour l'acier

On réduit donc également la valeur caractéristique de résistance de l'acier par un coeflicient Ts
de valeur:

Ys = 1,15 à I'ELU "fondamental"

ys= 1 àI'ELU "accidentel"

soit pour un acier de f" = 400 MPa (resp 500 MPa)

fe

àI'ELU "fondamental" : =347,8 MPa(resp434,8 MPa) \=1,741Os (resp2,17 lû3)
Ys

.t

il
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fe
à I,ELU ,'accidentel,, _ = 400 Mpa (resp S00 Mpa)

ïs
e = ! JS3 (resp 2,5 103)

. Diagramme des déformations limites de la section. règle des "3 pivots"

On impose des limites à l'allongement unitaire de l'acier (10 %o) et au raccourcissement unitaire
du béton (3,5 o/oo en flexion êl2o/"o en compression simple).

Les positions que peuvent prendre les diagrammes des détormations (déformations relatives de
calcul) d'une section sont alors définies (cf. figure 8.6) par la règle des "3 pivots" A, B, C qui
impose le passage du diagramme des déformations par au moins l'un de ces points, compte tenu
des déformations limites fixées pour les matériaux.

-§Egle§--DÉql-L
A,S

S

-1- "
't ..-11- lo.lo

figure 8.6 : diagramme des déformations
limiles d'une section de béton armé

ll en résulte que les diagrammes possibles sont contenus à I'intérieur de trois "domaines".

D,vnaineL_pivstA :

Dans le domaine 1, le diagramme passe par le point A qui correspond à un allongement relatif
limite de 10 o/oo de l'armature la plus tendue supposée concentrée en son centre de gravité, sans
épuisement de la résistance du béton.

Cela correspond soit à une sollicitation sous un etlort normal ultime N, de traction, soit à une
sollicitation sous une combinaison (N* Mr) de flexion composée avec en général traction ou
compression faible, soit à une sollicitation sous un moment ultime de flexion simple Mr.

La limite de ce domaine est constituée par la droite AB.

Domaine 2. pivot B:

Dans ce domaine le diagramme passe par le point B gui conespond à un raccourcissement relatil
limite du béton de 3,5 10-3, c'est-à-dire à l'épuisement de la résistance du béton sur la fibre la
plus comprimée.

Cela correspond soit à une sollicitation sous un moment ultime de flexion simple M* soit à une
sollicitation sous une combinaison (Nu, Mr) de flexion composée avec en général compresslon.

-{-
ê..l"
1ti-1

ir #À
I

bD'.

AI

Ç1
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Le passage de la limite du domaine définie par la droite AB à son autre limite définie par la droite
BC se traduit par une augmentation progressive de la hauteur de béton comprimé et par une
râJuction progressive de l'allongement relatif de l'acier qui débute par 10o/"o, atteintq puis 0 et
enfin qui devient négatif, c'est-à-dire que l'acier travaitle alors légèrement en compression.

Domaine 3. pivot C :

Dans ce domaine, le diagramme passe par le point C qui correspond à un raccourcissement
relatif limite de 2 o/"o du béton à une distance de la fibre la plus comprimée égale à 3ll de la
hauteur totale h de la section. Cela conespond soit à une sollicitation sous une combinaison (Nu,

Mu) de flexion composée avec un etfort normal ultime de compression N, très important par
rapport à Mu et à la limite à une compression simple sous N, dans laquelle le raccourcissement
relatif du béton est par hypothèse limtlé à2o/æ.

On trouvera cÈdessous (fi9.8.7) quatre états polentiels de déformation de calcul (parmi une
infinité) d'une section droite de poutre fléchie sous sollicitation ultime de flexion simple Mu

croissante.

i-tlb(!F.l;\ 1S[t-

j4u t

l',h

>M
,(
tl4

MuI

l_JI
,1 .-'u6'--

1-
d

=A-_t :l
*L-+

4",
)As,

1"c.s-

f_--'o:J

]-", T .t--=-o-
-'..t"*,H

.,1-'1o.1;3--l
' , êb.. -L

= 3§.1o- +L'[r..
JL

J

,l
9--f't'

Ie.r.u-f
+fu.+ti

,T
a

E;

-{--1'Ét-€a

{

'u. 
(

>Mrz

I-=æ,II)lau I

.l_- _.1- >A
3

32

b AsI
) As3,yrr3

figure 8.7 : quatre états potentiels de délormation d'une section droite
de poutre flechie en flexion simple
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On s'aperçoil, compte tenu des hypothèses de calcul, que lorsque le moment M, croît, la
contrainte maximale de compression du béton augmente progressivement pour atteindre la
valeur limite l6u puis reste bomée à cette limite tandis que la section de béton comprimée
aullmente.

Parallèlement, jusqu'à ce que l'on atteigne une déformation des aciers de q, la section
nécessaire A" des aciers tendus sous une contrainte f"/y, augmente progressivement et
régulièrement, tandis que leur allongement unitaire reste stable puis diminue.

Dès lors, une nouvelle augmentation de M, conduit à un diagramme de déformalion de la section
impliquant une déformation de l'acier le situant dans son domaine élastique et correspondant à
unê contrainte de travail de l'acier inférieure à f"/ 1". On a donc alors une sous-utilisalion des
capacités de l'acier. Ce qui entraîne rapidement, afin de pouvoir équilibrer le moment Mu, la
nécessité d'une très forte section d'acier, celui-ci "lravaillant mal".

Da.ns ce cas, il est prélérable d'augmenter la hauleur de la section de béton. Ce qui a pour effet,
comme [e montreront les calculs suivants, d'entraîner la prise en compte d'un diagramme de
déformation de la section correspondant à un meilleur taux de travail des aciers.

3.1.:1.3 - Méthodes de calcul

3.1.?.3. 1 - lntrodudion

On peut souvent admettre de calculer la grande majorité des pièces non massives, constitutives
des barrages de correction torrenüelle et travaillant en réalité en flexion composée, selon un
moclèle de calcul en flexion simple.

Cependant l'étude d'un ferraillage spécifique de reprise d'effort normal de traction peut être
néoassaire dans le contexte de certaines pièces de banages particuliers. On doit ainsi envisager
un fenaillage, fonctionnant sensiblement en traction pure, permettant dans un contrefort amont de
"conduire les charges" du parement du barrage ou du support de grille du barrage jusqu'aux aciers
principaux de ferraillage du contrefort.

En ce qui conceme l'étude des sections de voile et de semelle des barrages habituels de
correction torrentielle de type "autostable", conformément à la pratique courante de calcul des
murs de soutènement de ce type et en l'absence de moyens de calcul automatique permettant la
prise en compte de la flexion composée, on peut généralement tolérer des approches de calcul :

- des sections de lenaillage du voile et du talon, à partir de calculs uniquement en flexion
simple des lenaillages du voile et "retoumement" des aciers conespondants en talon
(ferraillage principal du talon de section constante sur toute la longueur du talon et égale
à la section de ferraillage principal nécessaire dans le voile à son encastrement dans la
semelle);

- des sections de fenaillage d'un éventuel patin, en flexion simple.

Cornpte tenu de la remarque précédente et de l'objectif pédagogique de ce document, nous nous
limiterons ci-après à la seule présentation détaillee des calculs en flexion simple. Les élémenb de
réduction des sollicitations normales se râJuisent alors à un moment lléchissant ultime M, évalué
à partir soit d'une combinaison fondamentale, soit d'une combinaison accidentelle de calcul vis-à-
vis Ces états limites ultimes. On trouvera dans [8.9], la présentation du calcul à l'état limite ultime
en llexion composée.

3. 1.3.3.2 - Dimensionnement à I'ELU

Nous nous limitons ici à l'étude de la détermination d'une section d'acier tendu \ capable de
constituer le ferraillage principal unique d'une section droite reclangulaire soumise à flexion simple
(celte section est donc considérée comme sans aciers comprimés ou ceux-ci sont négligés).
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Soit donc (figure 8.8) une section rectangulaire de largeur bo, de hauteur totale h. Le tÉton tendu
étant par hypothèse negligé, on introduit d (hauteur utile de la section) qui est la distance enlre le
parement de béton comprimé et le centre de gravité théorique des armatures. Dans une première
phase de calcul et du fait de l'ignorance du lerraillage recherché, on retient souvent d = 0,9 h.

Enlin, la notation y est utilisée pour définir la distance de l'axe neutre au parement de béton
comprimé. On pose ÿ = cr.d

" JU,.Lr "
tr** L DhNl,.L .1._-+ €g"(3,s.+"

j

--t-
q=l§(
"o-

,d

1=
trs

- -À*J"
U-r^1[. -

J.

I trr
+-

Jr.lt

d IM,{

I

I

&
I

ê.. ;

i rl i','+- !"+

figure 8.8 : calcul en flexion simple à I'ELU

On peut écrire l'équilibre dês forces et des moments (par rapport au centre de gravité de la seclion
d'acier).

On a: Nb" - Ns
compression du traction des

tÉton aciers

el Mu = Nbc.z

avec z: bras de levier du couple résistant (N6", N") béton-acier équivalent au moment de calcul M,
évalué à I'ELU.

On décide alors de retenir pour le tÉton (cf. figure 8.9), le diagramme contraintes-déformations
simplifié (hypothèse réaliste pour la quasi totalité des sections abordées en calcul de barrages de
correction tonentielle).

--J
I
-o<tL.<3,5.{s-}

0,8.d T-
Çr*

o,tÈ* dr

4P

i'rf'
l4

I

d
lr-| i,-

1".4.-r7 I,
,J l- I a

- d.1-Lè8.É fajÂU6r -

f
(o=

r*'r-tl---L -

ligure 8.9 : elforls dans la section en flexion simple à I'ELU
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ll en résulte ;

Ng. = 0,8.l6r.bo.cr.d

z =d.(1 -O,a.o)

Mu = 0,8.4.(1 - 0,4.4,).bo.d.f6,

MU

on pose p =: = 0,8'cr'(1 - 0,4'cr)
b6'd2.fgu

On recherche alors la solution positivea=l,2S (1 - {îE) de l'équation du 2eme degré
O,32a2-0,8c+p=g

Connaissant cL on en tire y - o,.d.

On a constaté précédemment que lorsque le moment M, croit, le diagramme des déformations
d'une section se situe tout d'abord dans le domaine 1, puis dans le domaine 2. Ceci correspond à
une augmentation progressive de l'épaisseur y de Mton comprimé et donc de q, La limite entre
ces deux domaines étant la droite AB, on peul en dâJuire la valeur limite associée de cr :

y.t Ês6 3,5 o/oo

c[1 = _ = 0,259
d e"+ e6. 10%o+3,5%o

conespondant à cette position du diagramme. ll en résulte également une valeurlimite associée
Fr ='0,187.

On peut de même définir une valew ü2 (resp Uz) correspondant à une position du diagramme des
déformations de la section en BC (cf. figure 8.6).

On a déjà illustré (cf. figure 8.7) qu'à partir d'une certaine position du diagramme des déformations
de la section, correspondant à un allongement des aciers inférieur à q, on faisait "mal travailler''
l'acier.

Ceci peut être quantifié par une valeur limite associée de cr :

3,5 "/"o
Cll =

3,5 o/oo + e;

et donc par une valeur limite associée p1 dépendant de la situation et de la limite élastique f" de
I'acier envisagé.
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Valeur de q Valeur de p;
t"

y2lgur Cl6 

- Ts
(en MPa)

ELU
'Iondamental"

ELU
"accidentel"

ELU
'Iondamental"

ELU
"accidêntel"

ELU
'Iondamental'

ELU
'accidentelu

Fe E 400 0,668 0,636 0,392 0,397 348 400

Fe E 500 o,835 0,795 o.372 0,358 ul35 500

Fe E 215 0,359 0,u2 o,432 o,425 187 215

Fe E 235 0,392 o,374 o,427 o,420 2M 235

Les valeurs limites courantes apparaissent dans le tableau 8.3 ci-dessous.

tableau 8.3 : paramètres de dimensionnemenl à IELU

Mu
Pratiquement, on calcule donc p = puis0-1,25(1-.l@l

bo.d2.fbu

si p < 0,187 on se trouve au pivot A,

1e

d'où par hypothèse % = 10 o/oo et o" = 

-or Ns - \.o" et Mu = Ns.z = Ns.d.(1 - O,+.Ji

Mu
d'où finalement \ =

fe
(1 - 0,a.4).fl.-

ïs

.si 0,187<pSl!,onse trouve au pivot B dans des conditions corrcctesde travail
de l'acier sur son palier plastique (o. = l"/1") et on a encore

Mu
As=

fe
('l - 0'4.cl).d.-

ïs

si p > lq, on se trowe au pivot B mais dans de mauva'rses conditions de travail pour
l'acier, compte tenu de l'épaisseur de la pièce.

1-a

c
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Nous reprenons la section rectangulaire de béton précédente, de largeur bo et de hauteur totale h.

Elle est dotée d'une section A" d'acier (éventuellement déterminée par un calcul préalable aux
états limites de service de la durabilité de lâ structure) dont la posilion du centre de gravité permet
de drifinir la hauteur utile d.

on peut en tirer o" à I'aide du diagramme contraintes-déformations de l'acier
(cf. figure 8.5) pour I'ELU considéré et on a :

Mu
As=

(1 - 0,4.cr).d.o"

Cette section peut s'avérer phénoménale pour de faibles allongements unitaires de
l'acier. ll est préférable d'augmenter la hauteur de la section de tÉton.

Bemarque:

Compte tenu des aspecb théoriques des calculs à I'ELU, il apparaft comme idéal un
dimensionnement correspondant à un diagramme de délormation de la section (sous le
moment ultime maximal) associé à une valeur p = q. Cependant, la pratique des calculs
complets de ,ustification des sections de tÉton armé fait apparaître qu'un tel
dimensionnement ne satisfait généralement pas aux conditions imposées aux états
limites de seruice vis-à-vis de la durabilité de la structure.

En consâ1uence, dans le cadre d'un objectif d'optimisation sur un plan "mécanique" du
dimensionnement, on se limite généralement plutôt à rechercher des valeurs de p
proche de 0,187. On doit noter par ailleurs qu'une optimisation "mâ:anique" n'est pas
synonyme d'une optimisation "économique".

3. 1.3.3.3 - Vérification à I'ELU

On doit déterminer le moment limite ultime de flexion simple M,u que cette section peut ainsi
supporter.

On recherche cr (ftxant la position de la fibre neutre) en faisant, a priori, une hypothèse dont on
vérifie par la suite le bien fondé.

On suppose tout d'abord que sous ce moment limite, les aciers travaillent correc{ement à un taux
le

0s = 

-, 
SOit que l'On a a S q

Ts

fê
alors, N6. = Ns = 0,8.fou.bo.c,.d = \.-

Ts

d'où on peut tirer o et vérifier la validité de l'hypothèse de départ:

fe f6
. si u < q, on a donc des aciers travaillant |1- sl donc Mr, = 4.-.d (1 ' 0,4.ct)

ïs Ts

. si par contre a > o1, il y a incompatibilité avec l'hypothèse initiale de taux de travail de
l'acier. 

1 _ a
On doit donc à I'aide de la valeur cr obtenue, en déduire % = (-). 3,5 7oo, puis o"

conesponclante à l'aide du diagramme contraintes-déformations Ï" t'a.i", pour I'ELU
considéré.
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Puis on recherche une nouvelle valeur de cr telle que 0,8.f6r.bo.o.d = {.os et ainsi de
suite par itération jusqu'à ce que l'on obtienne des valeurs de a, et de o, compatibles
avec l'équation des forces et celle des déformations. Cette itération est, en général,
rapidement convergente.

On a alors finalement: Mr, = \.o".d.(1 - 0,4.a).

M. doit être supérieur ou égal au M, maximal susceptible d'être appliqué pour le type d'ELU
(fondamental ou accidentel) considéré.

3.1.4 - Etats limites de service vis-à-vis de la durabilité de la structure (A.4.5)

3.1 .4.1 - Nature des justifications

Elles consistent dans le cadre d'hypothèses et de règles de calcul rappelées ci-dessous, à justifier
un état limite de compression du béton et un état limite d'ouverture des fissures, sous les
sollicitations de calcul vis-à-vis des états limites de service (M""r, N""J. On rappelle que les
principes d'évaluation de ces sollicitations de calcul ont été présentés au chapitre 6 de ce
document.

3.1 .4.2 - Princioes des iustifications

3.1.4.2.1 - Hypothèses de calcul

Les sections droites restent planes et il nÿ a pas de glissement relatil entre les armatures et le
tÉton en dehorc du voisinage immédiat des fissures. En consâ1uence, les déformations
normales (allongement unitaire ou raccourcissement unitaire) sont, en chaque point,
proportionnelles à la distance de ce point à I'axe neutre.

Le béton tendu est négligé.

Le béton et I'acier sont considérés comme des matériaux linéairement élastiques et il est fait
abstraction du retrait et du fluage du béton.

A partir des hypothèses précédentes, on peut délinir un coefficient d'équivalence

Es module d'élasticité longitudinale de l'acier
n=- =Eb module d'élasticité longitudinale du béton

conventionnellement lixé à la valeur 15.

Cette demière hypothèse permet d'utiliser les formules classiques de la résistance des
matériaux sur une section dite "homogénéisée", obtenue en remplaçant la section d'acier \ par
une section "équivalente" de 15 A" de béton fictil, capable de travailler à la traction.

. On peut supposer concentrée en son centre de gravité l'aire d'acier de la secüon transversale
d'un groupe de plusieurs armatures pourvu que l'erreur ainsi commise sur la déformation
unitaire ne dépasse pas 15 %.

3.1.4.2.2 - Etat limite de compression du ttéton (A.4.5,2')

La contrainte de compression du béton est limitée à ô = 0,6 fq soit, pour les calculs courants de
banages de correction torrentielle :

.sif"2s=20MPa o6=12MPa

lc ee = 25 MPa oo = tS fUea
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3.1.4..2.3 - Etat limite d'ouverture des fr.ssures (A.4.5,3)

Les formes et dimensions de chaque élément de structure, ainsi que les dispositions d'armatures
doivent être conçues afin de limiter la probabilité d'apparition de fissures d'une largeur pouvant
compromettre le bon fonctionnement et la durabilité de la structure.

Le BAEL distingue schématiquement trois degrés de nocivité des ouvertures éventuelles de
fissures: fissuration peu prejudiciable, fissuraüon prejudiciable, fissuration très préiudiciable. A
chacun de ces degrés, qu'il appartient au maître d'oeuvre d'apprécier en l'absence de précisions
figurant dans le marché, correspond un ensemble de règles et de prescriptions.

Dans le cas des banages de conection torrentielle, il semble généralement approprié de se situer
dans le cadre de la fissuration prejudiciable, compte tenu des conditions d'exploitation, des coûts
d'enlretien et de réparation, ainsi que des contraintes environnementales.

Le cas de la fissuration peu préjudiciable semble habituellement inopportun. Le cas de la
lissuration très préjudiciable semble devoir être limité à des contextes de réalisation ou
d'exploitation très particuliers ou aux barrages dans des tonents à sols lortement sulfatiques ou
eaux très séléniteuses (bassins versants avec de notoires affleuremenls de gypse).

On rrote que Ie fascicule de documentalion de I'AFNOR P 18.01 'l donne une classification, selon
cinq degrés d'agressivité, des environnements du béton. Dans celle-ci, les eaux pures (eaux
douces peu minéralisées) sont considérées comme faiblement agressives.

Dans tous les cas, pour limiter la fissuration des voiles, semelles, stabilisateurs et contreforts des
barrages de correction torrentielle, il convient :

- de concevoir des éléments non fragiles dont les parements sont régulièrement ferraillés
(fenaillage de répartition, ferraillages de peau) ;

- de n'utiliser les gros diamètres que dans des pièces suffisamment épaisses (le diamètre
des barres employées comme armatures des voiles, semelles, stabilisateur sera au plus
égal au dixième de l'épaisseur totale de ces éléments) ;

- d'éviter les très petits diamètres (< 6 mm) ;

- de prévoir le plus grand nombre de barres, compatible avec une mise en place correcte
du béton et avec les règles spécifiques au choix du contexte de nocivité de la
fissuration;

- de retenir, dans les zones de parement exposées à des chocs de blocs rocheux (chute
de blocs ou laves torrentielles), un maillage de fenaillage de ces zones de parement
dont le grand côté de maille présente une dimension inférieure ou égale à 0,25 m.

Cas où la fissuration est considérée comme oréjudiciable

. La contrainte de traction des armatures o" est limitée à o".

2
avec o" = min (- fe, 1 10 .fn{ ten MPa))

3
avec

l. : limite d'élasticité des aciers

Itj : résistance caractéristique à la traction du béton (en MPa)
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n : coefficient de fissuration egal à :

. 1 pour les ronds lisses

. 1,6 pour les banes HA, saul pour le cas des fils de O < 6 mm pour lesquels on
retient n = 1,3

. Le diamètre des armatures les plus proches des parois doit être au moins égal à 6 mm.

. Par ailleurs, le BAEL impose, pour les dalles et les voiles faisant au plus 0,40 m d'épaisseur, un
écarlement maximal (entre axes) des armatures longitudinales inférieur à min (0,25 m, 2 h) ; h
(en m) désignant l'épaisseur du voile . Cette règle n'est donc pas directement applicable au cas
des barrages de correction torrentielle, car ceux-ci ont généralemenl, au contraire, une
épaisseur supérieure à 0,40 m. ll semble cependant judicieux de l'étendre en I'adaptant aux cas
des voiles, semelles et stabilisateur des barrages de conection torrentielle.

Pour de telles pièces de barrages, on propose, en fissuration prejudiciable, de limiter
l'écartement des armatures longitudinales d'une même nappe à une valeur au plus égale à
0,3i! m pour des pièces d'épaisseur > 0,80 m et à une valeur au plus égale à 0,25 m pour des
pièces d'épaisseur < 0,80 m.

Cas où la fissuration est considérée comme très oréiudiciable

. la contrainte de traction des armatures o" est limitée à (
1

avec o" - min (- f", SO r/ffi(en MPa))
2

avec les mêmes notations que ci-dessus.

. Le diamètre des armatures les plus proches des parois doit être au moins egal à I mm.

. Toujours en extrapolation des prescriptions du BAEL, on propose pour les voiles, semelles et
stabilisateurs des barrages de conection tonentielle, de limiter l'écartement des armatures
d'une même nappe à une valeur au plus égale à 0,25 m pour des pièces d'épaisseur > 0,80 m
et à une valeur au plus égale à 0,20 m pour des pièces d'épaisseur < 0,80 m.

. Lorsque la membrure tendue d'une poutre est constituée de banes de diamètre supérieur à
20 mm, l'â:artement de celles-ci dans le sens horizontal est au plus egal à trois fois leur
diamètre (cette disposition ne sera pas retenue pour les pièces de ÿpe voile, semelle,
stabilisateur des banages de correction tonentielle, mais doit l'être pour l'étude de contrelorts
éventuels).

3.1.4.3 - Méthodes de calcul

3.1.4.3.1 - lntrodudion

On peut faire, relativement aux calculs justificatifs des sections de pièces constitutives des
barrages de conection torrentielle aux états limites de service vis-à-vis de la durabilité de la
structure, des remarques identiques à celles présentées en 3.1 .3.3. I .

En ce qui conceme le dimensionnement de la plupart des pièces constitutives des banages
classiques de correction torrentielle, on peut tolérer une démarche de calcul limitée en flexion
simple.

On examine donc, ci-après, la vérification et le dimensionnement d'une section droite rectangulaire
de poutre soumise à un moment de flexion simple de service Mr"r, préalablement évalué à partir
d'une combinaison de calcul des sollicitations relative aux états limites de service.

-180-



3.1.4.3.2 - Véification à I'E.L.S. (Etats Limites de Seruice) vis-à-vis de la durabilité de la structure

Soit une section droite rectangulaire de poutre de largeur bo, de hauteur totale h, de hauteur utile d
(définition identique à celle de |'ELU), pourvue d'une section A" d'aciers principaux tendus
(éventuellement déterminée par un calcul préalable à I'ELU) et sans aciers comprimés (ou alors
ceux-ci ne sont pas pris en compte au niveau des calculs proposés).

On raisonne, compte tenu des hypothèses retenues au 3.1 .4.2.1, sur une section droite "réduite"
(béton réel tendu négligé) et rendue "homogène" (la section \ d'acier est remplacée par une
section de béton fictif d'aire'ls.As, capable de travailler en traction). La position de l'axe neutre
dans la section est encore repérée par y : distance de cet €xe au parement comprimé du béton de
la section considérée. On pose également ÿ = o.d.

-l- . /":
-j-r.J .T- t-,!-

n*( 0'

n.{
y=-(

5 F
s
I

q +

llq

vl

tt'n.)
Iigure 8.10 : efforts dans la section en flexion simple à I'ELS

Le calcul commence par la recherche de y.

On sait que dans une section en flexion simple, I'axe neutre zz passe par le centre de gravité, par
rapport auquel le moment statique de Ia section est nul.

On écrit donc l'équation du moment statique de la section réduite homogénéisée par rapport à l'axe
neutre, soit :

bo'Y2
n.A".(d-ÿ)=0

2

ll s'agit d'une équation 6u 2àme degré dont la racine positive est :

2.bo.d
+_ - 1)

bo n'4"

Connaissant y, on peut alors déterminer le moment d'inertie r,, de la section réduite
homogénéisé par rapport à cet axe neutre zz

bo'ÿ3
!a.= +n'A".(d-Y)2

3

On applique ensuile les formules classiques de la résistance des matériaux donnant les
contraintes en tout point d'une section homogène soumise à un moment de flexion simple. On en
déduit :

M""r'ÿ

lzz
contrainte maximale du béton
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f,' M"",
os (d - V) : contrainte dans I'acier

ru

avec n -'t5
et on compare 06" êt o" aux valeurs limites o6" et ô" autorisées, précédemment définies,

Dans le cas où orc > 6gç, on doit augmenter la section de béton, en général par un

accroissement de la hauteur de la pièce jusqu'à ce que o6" ( o6".

Dans le ms où obc <;bc mais oir o" > 4, il faut augmenter la section d'acier A" jusqu'à ce que

o" S o".

On rappelle ci-dessous les valeurs limites couranles oblenues dans le contexte de calcul des
barrages de correction torrentielle.

. Pour tous les degrés de fissuration

f"26 (MPa) 20 25

o6" (MPa) 12 15

En fissuration préjudiciable, de plus

f"* (MPa) 20 25

Pour du Fe E 400
ou du Fe E 500

o" (MPa) 186,7 201,6

. En fissuration très préjudiciable, de plus

f.26 (MPa) 20 25

Pour du Fe E 400
ou du Fe E 500

o, (rlea1 152,7 165

3. 1.4.3.3 - Dimensionnement à I'ELS

Soit une section droite rectangulaire de poutre de largeur bo, de hauteur totale h, de hauteur utile
d, soumise à un moment de service de flexion simple M"",, pour laquelle on doit déterminer une
section A" d'aciers principaux tendus permettant de satisfaire aux condilions imposées à I'ELS à
I'acier et au béton. On pose toujours ÿ = o . d
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On écrit, compte tenu des hypothèses retenues au 3.1.4.2.1

. l'équilibre des lorces

1

Ns = Nbc Soit 4".o" =; .o. bo.d. og"
L

l'équilibre des moments, avec z : bras de levier du couple (Nbc, Ns)

q
7 = (l --).f,

3
1s

soit Mser = Nuc . z =-. obc . bo. d2.cr.(1 --1
23

Es os obc
d'autre part, oo â Il = 

-, 
€s = 

-, 
€5" = 

-
Eb Es Eb

et d'après les hypothèses de déformation

% 
= 

es 
d,où o6"= 

o o"

a.d (1 -a).d (1 -a) n

En reportant cette valeur de o6" dans l'équation d'équilibre des moments et en posant
6. n . M"",

K - --' 
, on obtient une équation 6u 3ème degré en o:

bo.d2.o"

K(1 -a)=3ç12-oF

Compte tenu des conditions imposées à l'acier, on envisage de faire travailler celui-ci à sa limite

o". On peut alors calculer K, puis o soit par résolution graphique, soit par itération.

Lorsque o est détenniné, on peut évaluer:

- la conlrainte ma(imale dans le béton : o6" = 
o'o"

n.(1-c)

o,.bo.d.og"
- la section d'acier recherchée \ =

2

3.1 .5 - Etat limite de service vis-àvis des détormations et état limite ultime de stabilité de
lorme

Compte tenu des ÿpes de structure usuels et des dimensions des pièces constitutives des
barnges classiques de correction torrentielle, le calcul des déformations (flèches) de ces pièces et
les.ustifications concemant ces deux états limites ne sont généralement pas nécessaires.

4

- 183-



3.1 .6 - Conduite des calculs de justitication des sections de pièces soumises à des
sollicitations normales dans le cas des sections de voile et de semelle des barrages
de correction torrentielle de type "autostable"

On rappelle que les pièces considérées sont alors des poutres fictives en console résultant d'un
découpage imaginaire de l'ouvrage en tranches verticales, perpendiculaires au parement et de
largeur unité.

Les calculs de dimensionnement ou de vérification en flexion simple d'une section de ces pièces
peuvent être pratiquement envisagés en prenant en compte :

- un unique moment ultime Mul de llexion simple pour l'ensemble des situations durables
et transitoires, correspondant à la combinaison fondamentale la plus délavorable (on
retient alors 0= 1, pourtoutes les situations durables ou transitoires, dans le cadre de
l'évaluation de f6u nécessaire au développement des calculs) ;

- un moment ultime Mu2 de llexion simple pour l'ensemble des situations accidentelles,
correspondant à la combinaison accidentelle la plus défavorable i

- un unique momenl de service M"", pour l'ensemble des situations durables et
transitoires, correspondant à la combinaison "de service" la plus défavorable ;

- les conditions de non-fragilité des pièces. Celles-ci imposent un fenaillage minimal des
sections. Ce ferraillage est nécessaire, mais généralement insuffisant, hormis aux
extrémités de pièces.

En ce qui conceme les calculs à partir des ditférents moments de flexion, on constate l'usage de
diverses approches, en fonction des capacités disponibles de calcul automatique (calculette,
calculette programmable, micro-ordinateur) ainsi que de l'expérience et des habitudes des
projeteurs.

On peut, par exemple :

- dimensionner la section relativement aux deux moments ultimes, retenir le
dimensionnement résultant maximum, puis vérifier si celui-ci permel de satisfaire aux
conditions de justification des états limites de service vis-à-vis de la durabilité.

Si l'on ne respecte pas alors l'état limite de service de compression du bÉton, on peul
accroître, selon un pas de calcul régulier (par exemple 0,05 m), la hauteur de la section
jusqu'à vérilication de la condition associée de limitation des contraintes dans le bÉton.

Si I'on ne respecte pas l'état limite de service d'ouverture des lissures, on peut accroître,
selon un pas de calcul régulier (par exemple 0,5 crn?), la section d'acier jusqu'à
vérification de la condition associée de limitation des contraintes dans les armatures ;

- conduire trois dimensionnements relatifs aux trois moments Mu1 , Mu2, Mser et relenir les
dimensions de pièces (hauteur de la pièce, section d'acier) les plus importantes en
résultant.

On note, compte tenu du caractère prejudiciable habituellement retenu en ce qui conceme le degré
de nocivité des ouvertures de fissures sur des barrages de correction torrentielle et du faible taux
de travail des aciers alors autorisé dans le cadre de la justificaüon de l'état limite de service
d'ouverture des fissures, qu'il apparaÎt très souvent que le dimensionnement relatif au lr,l"", est le
plus contraignant dans l'étude des sections de pièces constitutives des barrages de consolidation
de ÿpe "autostable".
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On note également que le problème de I'optimisation économique du coût global d'un barrage de
type "autostable", en relation avec le dimensionnement des pièces constitutives et compte tenu
des crrüts des matériaux (acier, tÉton), n'est pas toujours simplement résolu. F. PERINET[8.10]
en a p,résenté une solution partielle très astucieuse.

3.2 - JIUSTIFICATION VI$A.VIS DES SOLLICITATIONS TANGENTES

3.2.1 - lntroduction

Dans le cas de la plupart des "pièces" constituânt les barrages classiques de correction
torrentielle, leurs dimensions et l'intensité des efforts tranchants appliqués permettent de retenir un
modèle simple de justification de dalle ou poutresdalle sous sollicitations d'effort tranchant. C'est,
notamment, en général, le cas des voiles et des semelles filantes.

Cependant, certaines pièces telles des contreforts de barrages ou de véritables poutres, doivent
être justifiées différemment. Les dispositions des justifications alors nécessaires sont exposées
dans le BAEL (chap. 45, art. 4.5.1 : justifications des poutres sous sollicitations d'effort tranchant).
On ser limite ici au cas des voiles et semelles des barrages courants.

Par ailleurs, dans le cas des barrages classiques de conection torrentielle, il n'apparaît
habituellement pas nécessaire d'examiner des justifications de section de pièces vis-à-vis de la
torsion, compte tenu de l'absence ou de la faible intensité d'éventuelle sollicitation de ce type.

3.2.2 - Détermination de I'effort tranchant et des contraintes tangentes correspondantes

On note, en ce qui concerne les
effortr; tranchants maximaux sonl

"pièces" constitutives des banages de ÿpe "autostable", que les
développés au niveau des encastrements.

L'évaluation de l'effort tranchant de calcul Vu est conduite selon les combinaisons d'actions des
états limites ultimes et aucune vérification n'est entreprise sous sollicitations de service.

Les justifications de l'âme d'une poutre de section rectangulaire, de largeur bo et de hauteur totale
h, sont conduites à partir de la contrainte tangente ru prise conventionnellement égale à :

vu
!u--

bo' d

avec : Vu : effort tranchant à l'état limite ultime
d : hauteur utile de la piece (- 0,9 h).

3.2.3 - Justification des dalles et poutres.dalles s1ous sollicitations d'efforts tranchants
(Arr. A.5.2)

Les clalles sont des plaques portant dans deux directions.

Les poutres-dalles sont des plaques présentant deux bords libres, sensiblement parallèles et
distants d'au moins trois fois leur épaisseur; en outre, un moment principal de flexion est
sensiblement parallèle aux bords libres, et beaucoup plus grand que I'autre moment principal de
même signe.
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La plupart des pièces (voiles, semelles filantes) constilutives des barrages classiques de correction
tonentielle sont donc susceptibles d'être justifiées selon un modèle de poutres-dalle ou de dalle. ll
en résulte qu'il n'est pas requis d'armatures d'eflorts tranchants :

- si la piece concemée est bétonnée sans reprise sur toute son épaisseur (ce qui implique
de ne pas réaliser de reprises horizontales dans l'épaisseur des semelles et des
stabilisateurs) ;

et

- si la contrainte t, évaluée ci-dessus est au plus égale à 0,07 f"; / 19.

Soient à 28jours, pour un béton de lczs= 20 MPa (resp lczs=Z5 MPa), à I'ELU
"fondamental", une valeur limite de 0,93MPa (resp 1,17MPa) et à I'ELU "accidentel",
une valeur limite de 1,22 MPa (resp I,52 MPa) ;

Ces deux conditions sont généralement observées pour les voiles, stabilisateurs et semelles
filantes des barrages de correction torrentielle.

Si on ne respecte point la deuxième condition, on peut examiner l'inlluence d'une augmentation de
la section de béton, par exemple par la mise en oeuvre d'un gousset au niveau des encastrements.

Des phénomènes de poinçonnement par effort tranchant de voile de banage de conection
torrentielle, sous l'action de forces localisées dues à des percussions par des blocs rocheux, sont
envisageables. Mais, il apparaît difficile à ce jour d'estimer conectement et simplement une valeur
de force localisée statiquement équivalente à une telle percussion.

En conséquence, sur des barrages susceptibles d'être soumis à de tels phénomènes, il est
souvent plutôt envisagé une conception générale de renforcement du lenaillage courant
(chaînages, mailles de ferraillage de dimensions réduites, épinglæ transversales, ...) dans les
zones exposées.

3.2.4 - Règle des coutures généralisée - Surfaces de reprise (A.5.3,1 , A.5.3,2)

En général, pour les pièces de type poutres-dalles constitutives des banages de conection
torrentielle, les plans courants de reprise de bétonnage et leurs positions peuvent être choisis afin
qu'il ne soit pas nécessaire d'envisager en sus du ferraillage normal, la mise en oeuvre
d'armatures supplémentaires de couture.

ll est, par contre, très important d'apporter un soin particulier au traitement et à la réalisation de ces
reprises, selon les prescriptions de [8.8].

3.3 - ADHERENCE (chapitre 4.6)

3.3.1 - Notions générales d'adhérence aeier-tÉton

Lorsque I'on ancre sur une longueur rectiligne L, un barreau d'acier de diamètre 6, dans un massit
de béton supposé indéplaçable et que l'on exerce, axialement sur ce barreau, un effort F tendant à
l'extraire, on constate qu'un glissement intervient seulement lorsque la force F atteint une valeur
Fs.

Pour expliquer cette résistance au glissement, on admet (cl.figure8.11) un modèle qualitatif
envisageant la formation de troncs de cÔne de béton fonctionnant "en bielle", emboîtés les uns aux
autres et venant s'arc-bouter sur le barreau d'acier pour s'opposer au déplacement.
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figure 8.11 : modèle de résistance au glissemenl de I'acier scellé dans du tÉlon

Mécaniquement, le modèle de calcul ci-dessus décrit, conduit à envisager l'apparition, au niveau
des surfaces du contact cylindrique acier-béton, de contraintes normales o (s'équilibrant
radia ement) el de contraintes tangentielles r s'opposant par adhérence au glissement relatif acier-
béton.

Béglementairement, on admet que les contraintes tangentielles exercées sont uniformément
réparties et ont pour valeur :

F
Îs=- SiF<FR

r.@.L

Elles ne doivent pas dépasser une contrainte d'adhérence ultime, évaluée par rsu = 0,6 Vs2.qi
(Art. ,q. 6.1, 21).

y" désignant un "coefficient de scellement", lié à l'état de surface des armatures et
valanl:

. 1 pour les aciers lisses,

.1,5 pour les aciers HA (en général et à vérifier éventuellement sur leur fiche
d'identitication)

fti désignant la résistance caractéristique à la traction du béton à j jours.

Par ailleurs, on peut également envisager d'améliorer l'ancrage d'une bane métallique dans du
bétorr à l'aide d'un ancrage courbe. Dans ce cas, se développent, en sus des phénomènes
d'adhérence ci-dessus quantifiés, des phénomènes de frottement en relation avec la courbure de
la barre.
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3.3.2'Ancrages rectilignes de barres indépendantes (Art. A.6.1, 22)

3.3.2.1 - Longueur de scellement droit d'une bane rectiligne

C'est la longueur l" sur laquelle il laut ancrer une barre rectiligne isolée, pour qu'elle puisse
travailler à sa limite élastique, tout en sollicitant le contact béton-acier à sa contrainte tangente
ultime t.u. D'où l'égalité :

n.G 1..@
(lr.O.l"). tsu=-.fe soitls=

4 4t"u
Lexpression ci-dessus est c€lle de la longueur de scellement d'une barre droite isolée.

On retient très souvent forfaitairement les valeurs suivantes :

- ls = 40 A pour les aciers HA Fe E 400 courants ;

- ls = 50 @ pour les aciers HA Fe E 500 courants et les aciers lisses Fe E 215 et Fe E 235.

Par ailleurs, il est interdit d'ancrer conjointement au même niveau toutes les barres d'un paquet.

Lorsque l'aire réelle A de la sec,tion droite d'une barre est plus grande que la section A""1
strictement nécessaire d'après le calcul, la longueur d'ancrage peut être réduite dans le rapport
AEa/A sans pouvoir être inférieure à 10 fois le diamètre de la barre.

3.3.2.2 - Recouvrements de banes droites et couture des recouvrements

Compte tenu des dimensions courantes des barrages de conection tonentielle, des longueurs
commerciales classiques des banes indépendantes et des contraintes de chantier, on est souvent
amené, pour assurer la conünuité de la transmission des efforts de traction, à envisager des
dispositions constructives spécifiques de liaisons entre armatures interrompues.

Celles-ci peuvenl être envisagées par:

- soudure : dans le cas où les aciers sont aptes à cette opération et où I'entreprise titulaire
du chantier présente la qualification nécessaire ;

- manchon de recowrement : cette technique est de plus en plus retenue par les
entreprises dans le cas des diamètres de bane importants ;

- recouvrement : il s'agit en fait de la technique encore la plus employée.

Le BAEL considère que la jonction de deux banes parallèles identiques peut être assurée par
recouvrement (cf. figure 8.12), si leurs extrémités se chevauchent sur une longueur au moins égale
à leur longueur de scellement droit augmentée de la distance d entre axes de ces banes, lorsque
cette distance est supérieure à 5 fois leur diamètre.

-L

--t-+d

ligure 8.12 : longueurs de recowremenl de barres droites
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Le cas de recouvrement de banes de diamètres différents n'est envisageable que s'il respecte
effectivement l'évolution des etforts de traction et si les banes ainsi recouvrées ne présentent pas
une "«Jitférence" de diamètres respectifs supÉrieure à 2 "sauts" dans la gamme normalisée des
diamètres nominaux.

ll est, en outre, parfois nécessaire de prévoir des armatures de coulure, au niveau des
recou\/rements de barres parallèles (cf . figure 8.1 3) selon les prescriptions de l'article A.6.1 , 23.

l [" I-*- -ù 

-F

L l,à..

Dans le cadre de l'étude d'éventuels recouvrements rectilignes des aciers principaux d'un voile ou
d'une semelle filante de banage classique de correction torrentielle, on peut retenir les
prescriptions applicables aux dalles et voiles courbes.

Celles-ci stipulent que l'on peut se dispenser des justifications d'armatures de couture des
recouvrements, si la proportion de banes intéressées par un recouvrement rectiligne dans une
nappe donnée ne dépasse pas le tiers si cette nappe est la plus proche d'une paroi, ou la moitié si
la diter nappe est séparée de la paroi par une nappe de direction différente.

En cc,nséquence, on peut à priori, sur une même bande de longueur 1", au maximum faire recouvrir
la moitié des aciers principaux d'un voile ou d'une semelle, à condition d'intercaler entre leur nappe
et la paroi tendue une nappe d'acier de répartition ou de construction. Cette disposition n'est
cependant pas applicable aux treillis soudés pour lesguels sont prévus des dispositions
spécifiques (Art. A.6.2).

Ces dispositions de couture des recouvrements ne s'appliquent pas aux aciers de répanition ou
aux ilciers de peaux des voiles, stabilisateurs et semelles filantes des barrages classiques de
cone,:tion torrentielle.

ll est conseillé, pour les aciers principaux verticaux des jonctions voile-semelle, de prévoir en pied
de voile des longueurs en attente maximales et cûmpatibles avec les conditions de chantier, afin
de ne pas être conduit à des recouvrements douteux dans la zone sensible d'efforls maximum et
de reprise habituelle de bétonnage.

3.3.3 - Ancrages courbes de barres indépendantes

La mise en oeuvre d'ancrages ou de recouvrements droits doit être privilégiée, mais il anive que
les dimensions des pièces constituant les barrages ne soient pas suffisantes pour cela.

On doit alors avoir recours aux possibilités d'ancrages courbes. Ces demiers font appel, pour
résister au glissement, non seulement aux phénomènes d'adhérence, mais en outre à des
phénomènes de frottement au contact béton-acier, identitiés sous le vocable "d'effet de courroie".

F
-J\

F(-

figure 8.13 : principe des armatures de coulure au niveau des recowremenls
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Le modèle de calcul envisagé prévoit que, dans le cas d'une pafiie d'armature courbe scellée dans
du béton (cf. figure 8.14) et sollicitée par un effort F.t à l'entrée de l'ancrage courbe, l'effort F2 à
reprendre par ancrage à la sortie de cet ancrage courbe est réduit et vaut :

(1 - e-e'e1
F2 = F1.(e-o.o) - r. A . I .'cru

a

t

avec - coef de frottement
béton-acier g = 0,40

- 0 en radians

figure 8..l4 : évolulion des efforls dans l'acier dans un ancrage courbe

Pour ces ÿpes d'ancrages, on doit également envisager d'éventuels phénomènes d'écrasement
du béton à l'intérieur de la zone courbe. Ces phénomènes imposent des rayons de courbures
minimaux.

Le rayon de courbure est la distance du centre de courbure à l'axe de la barre (cf. figure 8.17).

Sur le plan pratique, on emploie principalement :

- les crochets normaux (Art. A.6.1, 253) :

lr=raÿonâlaxÈ)

3Pbaretis
5.5 Ô barcs â haur ôdhêænæ

o
t,

figure 8.15 : dlmensions des crochets normaux

avec l" : longueur de la partie ancrée mesurée hors crochet

lc = 0,6 l" pour les barres lisses Fe E 215 et Fe E 235

Ê
L

sIlt

1

2O

r
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lc = 0,4 l" pour les barres HA Fe E 400 et Fe E 500

l" : longueur de scellement droit de la barre correspondante.

On peut envisager des recouvrements de deux barres tendues de même diamètre
dotées de crochets normaux (cf. figure 8.16) à condition que la longueur de
chevauchement soit égale à 1", augmentée de l'écartement transversal des centres de
courbures de leurs crochets, si celui-ci est supérieur à cinq fois le diamèlre des banes.

,br
0

Ou

OU
I r'i J<s0,6

0,ô

::li:l rsi{156;

ls

lr

Le respect des
condition de non

figure 8.16 : recouvrement de barres tendues
dotées de crochels nornaux

prescriptions concemant le crochet normal dispense de vérifier la
écrasement du béton.

- certains ancrages courbes courants

Débùr de la roæ d

flgure 8.17 : caractéristiques dimensionnelles des ancrages courbes couranls

ceux-ci doivent respecter certaines conditions :

. le rayon de courbure r doit satisfaire aux conditions ci-dessous de rayon minimal :

( = 3 @ pour les banes lisses Fe E 215 et Fe E 235 ;

t = 5,5 @ pour les banes HA ;

notamment, dans le cas de barres disposées en un seul lit, afin de respecter
généralement la condition de non écrasement du béton.

. dans le cas où une barre est anêtée contre le parement du tÉton (cf. figure 8.'t8), dans
une zone où elle subit encore une reprise d'effort par ancrage, il est nécessaire que
l'angle 0 soit > 120" ou que cette partie de I'armature soit liée à la masse du béton par
des armatures spécifiques (étriers).
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incorrect

avec
et L1

correct

U

: longueur de scellement droit de la bane corespondante
5@

correct

,\
I

' e =\zd'

figure 8.18 : bonnes dispositions des ancrages courbes

les valeurs de L1 et 12 (cl. figure 8.17) necessaires à un ancrage conect sont reliées
par la relation :

t=La+o. L1 +P. r

ls

Pour les ancrages courbes courants de barres HA, les valeurs o et p figurent ci-
dessous.

0 45 90' 120' 1 35'

0. 1,37 1,88 2,32 2,57

p 0,92 2,20 3,29 3,91

On peut ainsi généralement retenir Lt en fonction de 12 utilisable.

Les ancrages des extrémités des banes façonnées en cadres, épingles et étriers sont assurés par
courbure suivant le rayon minimal, si les retours droits (panies rectilignes prolongeant les parties
courbes) sont au moins de longueur égale à :

- 5 A à la suite d'un arc de cercle de 180',

- 10 A à la suite d'un arc de cercle de 135",

- 15 @ à la suite d'un arc de cercle de 90',

à condition que les plans de ces ancrages ne fassent pas un angle supÉrieur à r/8 avec les
sections droites où sont disposés les aciers en cause.

Bemarques

- Le rayon de courbure de la fibre moyenne d'une armature de diamètre @ lormant un
coude en dehors d'une zone d'ancrage doit être au moins égal à 7 @ pour les ronds
lisses et à 11 @ pour les barres HA ;
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- les rayons de courbure des ancrages de ronds lisses de nuances Fe E 215 et Fe E 235
doivent être de 3@. Pour ces mêmes aciers et pour le façonnage des cadres, étriers,
épingles, on peut réduire æ rayon à2 @ :

- les rayons de courbure des ancrages par courbure de fers HA sont habituellement
évaf ués à 5,5 @ au niveau des études. Dans le cadre de la réalisation, ceux-ci sont fixés
par les règles imposées par les conditions d'emploi des mandrins de pliage
(cf. tableau 8.4) ;

Tableau 8.4 : diamètres (en mm) minimaux des mandrins
de cintrage des armalures à haute adhérence

(extrait de [8.8])

- les ancrages des cadres et étriers sont, autant que possible, implantés dans les zones
comprimées des pièces ;

3.3.4 - Ancrages et recouvrement des treillis soudés

On renvoie au document technique [8.4, ainsi qu'à I'article A.6.2 du BAEL pour un bon usage des
treillis soudés.

On rappelle simplement que dans le cas de treillis constitués de fils ou banes HA, on peut
appliquer les règles imposées aux barres indépendantes HA en ce qui concerne leurs conditions
d'ancrage et de recouvrement. Des règles différentes sont applicables aux treillis mnstitués de fils
lisses, faisant appel aux phénomènes "d'obstacles" des tils transversaux.

3.4. DISPOSIT|ONS CONSTBUCTIVES OIVERSES

3-4.1 - Enrobage - Protection des armatures

L'enrobage est délini comme la distance de l'axe d'une armature à la paroi la plus voisine diminuée
du rayon nominal de cette armature. Les règles d'enrobage doivent être observées pour toutes les
armatures et strictement respectées lors de l'exécution des banages. Ceci impose une diversité
convenable de cales ou d'écarteurs entre les armatures et le coffrage, ainsi que des carcasses de
fenaillage rendues suffisamment rigides par l'adjonction d'armatures secondaires et de montage
ne résultant pas toutes de calculs r{Tlementaires.

Le BAEL impose des valeurs minimales d'enrobage selon les conditions d'exposition et de
destination des ouvrages (Art. A.7.1), ainsi que selon les conditions de mise en oeuvre (Art. A.7.2).

On propose, compte tenu de leurs contextes de réalisation et d'exploitation,
barrages cour€rnts de conection torrentielle une valeur minimale d'enrobage
5 cm dans certains conteLtes et notamment lorsque l'environnement peut être
fortement agressif.
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Un environnement fortement agressif (cf. NF P 18.01 1) correspond :

- en ce qui conceme les solutions (écoulements ou infiltrations) en contact avec les parois,
à des concentrations élevées de CO2 agressif, SO4-', Mg++, NH4+ et à des conditions
particulières de PH ;

- en ce qui conceme les sols, à des concentrations élevées de SO4 -.

En particulier, la présence de gypse dans les bassins versants tonentiels doit attirer I'attention des
projeteurs. On recommande alors la réalisation d'analyses chimiques afin de déterminer
I'agressivité de l'environnemenl vis-à-vis des barrages et de pouvoir retenir des valeurs adaptées
d'enrobage et des liants spécifiques.

On note que le caractère exposé de certaines parties de banages (parement aval et patin aval
sous cuvette, couronnement, pertuis, ...) à des phénomènes de ruissellement, d'abrasion ou de
chocs peut également inciter à retenir localement des valeurs élevées d'enrobage.

Par ailleurs, le BAEL impose (A. 7.2,41 que I'enrobage de toute armature soit au moins égal à :

- son diamètre si elle est isolée ;

- la largeur du paquet dont elle fait partie dans le cas contraire.

3.4.2 - Possibilité de bétonnage correct (Art. A.7.2)

L'arlicle A.7.2,1 . du BAEL prescril que "le diamètre des barres employées comme armatures de
dalles ou de voiles courbes doit être au plus égal au 1/10e de l'épaisseur totale de ces éléments".

On propose de retenir cette règle pour la conception du ferraillage d'éventuels éléments "minces"
(préfabriqués notamment) de barrage de correction tonentielle.

L'article A7.2,2 du BAEL prescrit que "le diamètre des armatures d'âme d'une poutre est au plus
égal à h/35 (h étant la hauteur totale de la poutre), ainsi qu'au diamètre des banes longitudinales
et au dixième de la largeur de l'âme".

Cette disposition doit être mise en oeuvre en ce qui conceme les armatures d'âme des contreforts
ou d'éventuelles poutres "isolées" constitutives de barrage de correction torrentielle.

L'article 47.2,3du BAEL prescrit que "les armatures peuvent être groupées en paquets à
condition de les disposer de façon compacte et d'opposer le minimum de gêne à la mise en place
du béton.

Dans tous les cas la hauteur du paquet doit être au plus fllale au double de sa largeur. D'autre
part, les paquets de plus de trois banes ne peuvent être utilisés que s'ils ne sont soumis à aucune
sollicitation d'entraînement".

ll ne semble pas nécessaire d'envisager des paquets de plus de deux armatures, dans le cas des
structures des barrages classiques de correction torrentielle. On doit alors être très attentif à leur
disposition (cf.figure8.19) vis-à-vis des opérations de coulage du béton (notamment dans les
semelles et stabilisateu rs).

Sens du coulage

du
Hartru du-f-C)
p.qrrti ô

béton

J
Hauteur du

paquet

}-]-- Larocur du paqùst 
- 

.l.--.{

figure 8.19 : bonne disposition des paquets d'armatures
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L'article 47.2,5 du BAEL prescrit que "entre deux armatures voisines, la distance libre (calculée
conventionnellement sur les sections nominales et non sur les sections d'encombrement) doit êlre
au moins égale, dans toutes les directions à:

- leur diamètre si elles sont isolées ;

- la largeur des paquets dont elles font partie dans le cas contraire.

Cette même distance libre doit être en outre au moins égale à co dans la direction verticale, et à
1,5 cn dans la direction horizontale, cn désignant la grosseur du plüs gros granulat utilisé".

Ces prescriptions sont rappelées dans la figure 8.20 ci-dessous.

o

cTzo
q

"rl ,g

figure 8.20 : dispositions conectes d'armalures

L'article A7.2,6 du BAEL prescrit que "les mailles des grilles formées par les armatures doivenl
être assez larges pour ne pas affecter I'homogénéité du béton frais lors de sa mise en place.

Dans le cas des poutres, les règles prescrites par A.7.2.5 sont valables pour I'espacement des
armatures longitudinales tant que I'espacement des cours successifs d'armatures transversales est
au moins égal à deux fois la distance libre entre armatures longitudinales. Dans le cas contraire, il
faut que :

lr5,g

rs
périmètre du vide intérieur d'une maille de grille

L'article 4.7.2,7 du BAEL prescrit que I'on doit éviter les entassements excessifs d'armatures.

Au niveau des ,onctions de deux éléments de structure de barrage de correction torrentielle
(principalement au niveau des liaisons voil*semelle, voile-stabilisateur et voile-contrefort), il esl
recommandé de dessiner à grande échelle la zone concemée et de vérilier (avec toutes coupes
utiles) que l'entassement résultant permet une bonne mise en oeuvre du béton, notamment
relativement à la dimension des granulats utilisés. Ceci peut être apprécié par la notion de rayon
moyen de moule : quotient du volume de moule par la surface de ses parois (y compris les
surfaces des armatures), qui doit être au moins égal à q : grosseur du plus gros granulat ulilisé.

- 't95 -
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L'article A.7.2,8 du BAEL préscrit que quand le béton doit être vibré par aiguille dans la masse, il y
a tieu de ménager des intervalles suffisamment larges pour livrer passage à ces aiguilles, et à des
distances telles que la vibration de la totalité du béton soit assurée.

On doit donc tenir compte dans les dessins d'exécution du diamètre des aiguilles envisagées et de
leur rayon d'action.

On peut retenir des ordres de grandeurs courants de cheminées de vibration de 7 à 12 cm de
diamètre espacées d'environ 0,5 m à 'l m.

3.4.3 - Reprises de bétonnage (Art. A.7.3)

L'article A.7.3 du BAEL prescrit que "les dessins d'exécution doivent indiquer de façon précise
l'emplac€ment et la configuration des surfaces de reprises.

Les armatures éventuellement nécessaires sont dimensionnées et disposées en conséquence;
elles sont ancrées dans des zones susceptibles de résister à leur mise en traction".

En raison de contrainte tangente généralement limitée, il apparaît rarement nécessaire d'envisager
un dimensionnement spécifique d'armatures de couture des reprises "courantes" de bétonnage
usuellement retenues pour la réalisation des barrages classiques. ll importe cependant dans tous
les cas de respecter:

- des dispositions réglementaires de ferraillage justifiées par le calcul sous sollicitations
normales et sollicitations d'effort tranchant I

- des dispositions minimales de ferraillage de répartition et de peau ;

- un traitement et un positionnement adéquats des surfaces de reprise.

Dans le cas de surfaces de reprise "sensibles" (par exemple, en partie supérieure d'ailes
d'ouvrages fortement dégagées et exposées à des écoulements de laves tonentielles), il e§
cependant conseillé de vérifier que le ferraillage adopté satisfait à la regle des coutures
généralisée sur les plans de reprise (cf. Art. A.5.3,1).

Dans certains contextes de réalisation des barrages de correction torrentielle, le positionnement
des reprises de bétonnages peut être modifié (voire laissé) à l'initiative de l'entreprise. ll est
cependânt nécessaire d'en définir préalablement les principes de positionnement et d'agréer toute
modification ou proposition, avant réalisation. ll importe de bien vérifier que ces reprises respectent
des conditions de bon fonctionnement (notamment en évitant les zones de recouvrements d'aciers
principaux) et de possibilités de bon traitement.

ll existe, pour la plupart des barrages de correction tonentielle, une zone de reprise de bétonnage
généralement imposée et fortement sollicitée: I'encastrement du voile au niveau de la semelle.
Dès l'élaboration du plan d'exécution du barrage, le concepteur doit prévoir (si cela est nécessaire
au type de lerraillage retenu) une longueur adéquate des tronçons d'aciers verticaux en attente
afin de disposer de marges suffisantes de recouvrement au-dessus de cette zone de reprise.

3.4.4 - Poussées au vide (Art. A 7.4)

Des situations de poussées au vide d'armatures peuvent être rencontrées en diverses panies des
barrages de conection tonentielle: cuvette, couronnement des barrages, changement de direction
dans un élément de barrage non rectiligne ainsi qu'au niveau des encastrements d'un stabilisateur
sur un voile, d'un voile sur une semelle, d'une bêche sur une semelle, ,..

On doit donc retenir des dispositions de tracés et d'ancrage susceptibles de les éviter ou envisager
des ligatures reliant les armatures concemées à la masse du bÉton.
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Dans le cas de tracé d'élément anguleux (couronnement de barrage, élément de barrage non
rectiligne, ...), on retient les dispositions de la fiqure 8.2'l .

cortccl rnconæl

ligure 8.2 t : dispositions relatives aux poussées au vide

En ce qui conceme les encastrements évoqués ci-dessus, le BAEL prescrit des dispositions
relatives aux ancrages par courbure au voisinage des parois (cf. figure 8.22).

lncortccl corrccl corlacl

figure 8.22 : dispositions d'ancrages par courbure au voisinage d'une paroi

4 - APPLICATIONS AUX ELEMENTS DE BARRAGE EN BETON ARME
DE TYPE "AUTOSTABLE"

4.1 - DES CALCULS AUX PLANS O'EXECUTION

Compte tenu

d'une part, des résultats (dimensions de coffrage, aires d'acier des sections de pi,èces)
des calculs précâlemment présentés (iustifications de la stabilité eLteme et de la
slabilité interne) ;

- d'autre part, de la prise en compte des prescriptions relatives aux disposiüons
constructives ;

- el enfin, de la connaissance du contexte prévisible de réalisation du barrage,

il est possible d'élaborer les plans d'exécution du barrage. Ceux-ci comprennent des dessins de
coffrage et d'armatures pour lesquels des prescriptions réglementaires sont définies par [8.8].
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4.2. SCHEMAS DE FERRAILLAGE PRINCIPAL

La conception et la réalisation des plans d'exéculion nécessitent l'examen et le choix de schémas
de ferraillage principal.

Un schéma de ferraillage uniforme (par mètre linéaire de largeur de barrage), illustré par la
ligure (8.23), est couramment adopté pour des sections de banage de hauteur faible ou modérée.

A Aa

tigure 8.23 : schéma élémentaire de fenaillage principal

Pour des sections de barrage de hauteur modérée ou élevée, il est conseillé d'examiner divers
schémas de ferraillage. Ceux-ci se différencient par des dispositions en barres indépendantes ou
en paquets, des espacements entre barres, des nombres, positions et modes d'arrêt et de
recouvrement de barres. Le choix entre ces différents schémas peut être réalisé à partir de critères
économiques, mais il est également important de prendre en compte des critères de réalisation
(simplicité de mise en oeuvre, rapidité de montage, lisibilité des plans, ...).

4.3 - DISPOSITIONS COMPLEMENTAIRES DE FERRAILLAGE

Le ferraillage principal des barrages (justifié par des dispositions réglementaires de calcul) doit être
complété. Les lerraillages complémentaires sont relatifs à des dispositions de bon fonctionnement
mécanique des pièces (ferraillages de répartition), à la prise en compte de phénomènes
secondaires (ferraillages de répartition el de peau) et à des dispositions de montage.

4.3.'l - Ferraillages de répartition

Dans le cadre d'un barrage classique de type "autostable", ces lerraillages correspondent au
fenaillage amont horizontal du voile, au ferraillage transversal supérieur du talon et au ferraillage
transversal inférieur du patin aval. On retient généralement un espacement entre barres de 20 à
25 cm.

Un ordre de grandeur de la section souhaitable Ap d'acier de répartition par mètre linéaire
perpendiculaire de parement peut être évalué selon :

1

- As (en cm2/m) - 
- 

As (en cm2/m) sous actions réparties
4
1

- 
- 

As (en cm2/m) sous actions ponctuelles
3

Al2
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Ag désignant la section de ferraillage principal associé, déterminée pour une poutre
theorique de largeur 1 m.

ou

- Ap (en cm2/m) - 0,08 E

avec E : épaisseur (en cm) du voile à l'encastrement sur la semelle.

Ces aciers sont placés entre le terraillage principal et le parement tendu (c'est-à-dire à I'extérieur
des aciers principaux), s'il apparaît nécessaire de coudre activemenl des zones de recouvrement
des aciers principaux.

4.3.2 - Ferraillages complémentaires de "peau"

Ceux-ci permettent la prise en compte globale de divers phénomènes secondaires pouvant
entraîner dans des pièces ou parties de pièces (notamment en parement) I'apparition de
contraintes de traction. Ces fenaillages contribuent également souvent à une meilleure durabilité
des barrages.

Dans le cadre d'un banage classique de ÿpe "autostable", ces fenaillages conespondenl aux
fenaillages horizontal et vertical de la face aval du voile et aux ferraillages éventuels de la face
inférieure du talon.

A ce jour, ces ferraillages ne sont pas toujours adoptés dans le cadre de la réalisation des
barrages de correction torrentielle. Des raisons de durée de chantier (temps accru de montage
d'un fenaillage prenant en compte de telles dispositions) et d'exposition aux agressions des
écoulements de cuvette sont notamment évoquées pour en expliciter l'absence.

Nous recommandons cependant, chaque fois que possible, la mise en oeuvre des fenaillages de
"peau" du voile pour toute hauteur de section supérieure à 5 m, ainsi que des ferraillages de
"peau" de la semelle lorsque la fondation semble sensible à des phénomènes de trassements
différentiels (hétérogénéité de la fondation, problème de compactage de celle-ci).

Ces fenaillages sont habituellement envisagés selon un maillage de dimension inférieure ou égale
à 25 cm et si possible, monlés en correspondance avec le ferraillage de la face opposée de la
"pièce". L'ordre de grandeur des sections souhaitables d'acier par mètre linéaire perpendiculaire de
parement peut être évalué à partir de E (épaisseur en (cm) du voile à l'encastrement sur la
semelle), selon :

- Apl (en cm2/m) - 0,08 E

avec Apl : section du ferraillage de peau correspondant au ferraillage principal de la
lace opposée (vertical pour un voile)

- Ap2 (en cm2lm) - 0,1 E

avec Ap2 : section du ferraillage de peau correspondant au fenaillage de répanition de
la face opposée (horizontal pour un voile).

On peut, plus sommairement, envisager un maillage constitué de quatrefers HA l0 par mètre
linéaire dans chaque direction.
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4.3.3 - Chaînages

Les variations d'intensité des poussées dans le sens longitudinal denière un barrage, le
comportement non forcément homogène des tondations et d'éventuelles actions ponctuelles dues
par exemple à des phénomènes de chocs, ainsi qu'un souhail de renforcement de pièces
particulièrement sollicitées, conduisent à la mise en oeuvre de chaînages destinés à réparlir et à
ditfuser des etforts ainsi qu'à conforter la structure.

On adopte généralement (ct. figure 8.24) :

- un ctaînage du couronnement;

- des càaînages des noeuds d'encastrement : voile/semelle, stabilisateur/voile, débord sur
cuvette/couronnement, bêche d'ancrage/semelle ;

- des chaînages d'extrémité de pièces ;

- éventuellement un ou plusieurs chaînages intermâJiaires dans le voile et dans la
semelle. Le plus courant est réalisé sous la lorme d'un schéma de ferraillage de poutre
sous cuvette se prolongeanl sur toule la longueur de l'élément de banage.

t-t

f-t

figure 8.24 : dispositions de chaînages conseillées
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Un chaînage est constitué selon un schéma de fenaillage de poutre, c'est-à-dire à l'aide d'aciers
longitudinaux et de cadres enserrant ces aciers longitudinaux.

ll est possible d'envisager des modèles de calcul de certains chaînages. On peut également
s'inspirer des prescriptions du chapitre B.4 du BAEL pour évaluer une section de chaînage
intermédiaire. Mais, le plus souvent, on retient des caractéristiques dimensionnelles forfaitaires:
cadres en @ 8, espacés de 20 à 40 cm et aciers longitudinaux de type HA de diamètre identique
supérieurà 10 mm.

Au niveau des changements de pente des couronnements des banages, on respecte les
dispositions relatives aux problèmes de poussée au vide (cf. figure 8.25). ll importe également
d'observer les règles de recouvrement et d'ancrage des aciers longitudinaux des chaînages.

figure 8.25 : dispositions de chaînage de couronnement de cwette

4-3.4 - Ferraillaoes de montaoe

Ceux-ci sont composés d'épingles, d'étriers, de cavaliers, parfois de poutres de chaînage,
permenant la constitution de carcasses de ferraillage suffisamment rigides afin d'assurer le bon
positionnement des armatures préalablement à la mise en oeuvre du béton et au cours de celle-ci
(coulage et vibration). Ceux-ci peuvent également jouer un rôle au cours de manutention de pièces
prefabriquées de ferraillage et de leur mise en place, ou pour la circulation du personnel.

Si leur composition est laissée à l'initiative de I'entreprise de réalisation, il est nécessaire de les
examiner conjointement aux autres tenaillages et de les agréer avant coulage du béton.

4.4 - CALCULS ET DISPOSITONS DE FERRAILLAGE SPECIFIOUES

4.4.1 - lntroduction

Nous allons proposer ici quelques principes envisageables de calcul et de disposition de fenaillage
de certaines parties et de certaines pièces des banages de correction torrentielle. Les modèles de
calcul présentés sont schématiques et peuvent ne pas être adaptés à tous les contextes.

Nous souhaitons introduire ainsi, à travers quelques exemples, des types de raisonnement
simplifiés et transposables à d'autres applications. Leur mise en oeuvre doit cependant toujours
rester critique et rétléchie.

-201 -



4.4.2 - Prise en compte des barbacanes ou de pertuis verticaur de faible largeur

En général, et en négligeant les prescriptions de l'article 4.4.1, 1 du BAEL, on ne tient pas compte,
dans les modèles de calcul des barrages de corection torrentielle, des réductions de section de
béton entraînées par la réalisation des barbacanes courantes.

Leurs dimensions habituellement modérées (O < 15 cm) et leur nombre limité permettent souvent
de les implanter sans modification notable du ferraillage. On déplace éventuellement simplement
latéralement de part et d'autre quelques aciers.

Dans un barrage de type "autostable", si du fait de la mise en oeuvre de barbacanes de fortes
dimensions, il en résulte, après simple déplacement de certains aciers, des zones de parement de
largeur comprise entre 30 à 40 cm sans aucun acier:

- on rajoute à l'amont des barres intermédiaires HA '10, intenompues et parallèles aux
barres déplacées, de manière à réduire la largeur de telles zones à une valeur inférieure,
compatible avec les conditions de nocivité de la fissuration ;

- on s'assure également de la mise en place d'un ferraillage continu horizontal de la face
aval, de section de l'ordre de grandeur de la seclion du ferraillage de peau
correspondant;

- enfin, on adjoint un ferraillage amont complémentaire afin que n'existent plus de mailles
de béton non ferraillées d'une largeur > 25 - 30 cm. Sous le niveau inférieur des
barbacanes, le fenaillage amont complémentaire s'inspirera du fenaillage courant en
l'absence de barbacanes de fortes dimensions.

Dans le cas de pertuis, le problème est souvent plus complexe. Notamment, le modèle de calcul
RdM à adopter afin d'évaluer les sollicitations dans les pièces, dépend de la géométrie régulière ou
non de ces pertuis et des dimensions respectives des parties pleines et vides. Ceci peut conduire
à des modèles complexes de poutres maillées.

Dans le cas de pertuis verticaux de largeur "réduite" et relativement espacés, pour des barrages de
type "autostable", il est généralement tolérable de retenir le modèle classique de calcul en faisant
abstraction des pertuis, mais on complète et on adapte le ferraillage en résultant.

Notamment:

- on répartit de part et d'autre des pertuis les sections d'acier principaux verticaux amont
nécessitées par le modèle de calcul ;

- on renforce sur chaque lace le pourtour des pertuis à l'aide d'éventuelles armatures
complémentaires ou par repositionnement des aciers originaux ;

-on répartit quelques HA 10 horizontaux longitudinaux au dessus du pertuis afin
d'équilibrer les effets de voûte de décharge sur les parties interpertuis ;

- si ces parties interpertuis sont élancées, on place quelques HA 10 verticaux sur la face
aval en conespondance avec des aciers verticaux principaux amont, afin de constituer,
avec ceux-ci et une série de cadres æpreciés forfaitairement, un "ferraillage type"
intermédiaire entre celui d'une poutre encastrée aux extrémités et celui d'un poteau.

- on s'assure également de la mise en place d'un ferraillage continu horizontal de la tace
aval, de section égale ou supérieure à la section du lenaillage de peau correspondant ;

- enfin, on adjoint un ferraillage amont complémentaire afin que n'existent plus de mailles
de béton non lerraillées d'une largeur > 25 - 30 cm. Sous le niveau inférieur des pertuis,
le ferraillage amont complémentaire s'inspirera du ferraillage courant en I'absence de
pertuis.
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On retrouve, en fait, sur un tel exemple, le principe fondamental de "couture" du béton armé.

4.4.3 - Débord sous cuvette

Le dimensionnement est envisagé à I'ELU. Les cas de charges à examiner sont ceux des
situations transitoires (type 1) se manilestant par le passage d'une lame d'eau imponante sur le
déversoir et des situations accidentelles (type 2) se manifestant par le passage d'une lave
torrentielle sur le déversoir.

Dans le cas type 1, on en déduit (pour une largeur de cuvette de I m) une résultante verticale
pondérée Fu1 et un moment pondéré Mrl de flexion simple à l'encastrement du débord.

Dans le cas type 2, on en déduit (pour une largeur de cuvette de I m) une résultante verticale
pondérée Fu2, une résultante horizontale pondérée Hr2 (associée à la prise en compte forfailaire
des forces de frottement de la lave sur le déversoir) et un moment de flexion Mr2 pondéré,
déterminé au c€ntre de gravité G de la section d'encastrement du débord sur le couronnement
(cf. figure 8.26). Compte tenu du calcul envisagé et des intensités des actions appliquées, on ne
peut généralement pas, ici, négligerles forces de frottement de la lave sur ledéversoireton

1

admet forfaitairement une évaluation de Hu2 - 
- 

Fu"
2

Fuz

-

H urz
I

,,,C:

figure 8.26 : éléments de réduction pour le calcul d'un débord sous cuvetle

On retient alors un modèle de calcul RdM du type console courte.

Au point de vue du calcul pratique, on devrait adopter la démarche proposée en annexe E6 du
BAEL, mais bien souvent on se limite au calcul simplifié décrit ci-dessous.
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Le ferraillage principal est envisagé sous la forme d'une série de cadres de section unitaire A telle
que :

n.A > A"

avec n : nombre envisagé de cadres par mètre linéaire de cwette.

1,15.Fu1
et As - 

----- 
en situation transitoire

fe

F,p + Hr2 1,5.Fu2
A^ = = ên situation accidentelle

f6 fo

Ce ferraillage est complété, au même niveau el au même "Mhme" que les cadres, par quelques
épingles horizontales, réparties dans la hauteur de., la cuvette et telles que la section totale Aê

des épingles dans le plan d'un cadre respecte A§ > 

- 
A

10

On retient finalement un fenaillage tel qulllustré par la figure 8.27

A

figure 8.27 : schénn type de fenaillage de
cuvette

On souligne, par ailleurs, que dans le cas d'un important débord de cuvette, il peut être nécessaire
de prendre en compte, au niveau des calculs des sollicitations dans les sections d'un voile, les
efforts et moment (habituellement négligés) apportés par une telle disposition de cuvette.

4.4.4 - Bêche d'ancraoe arrière

Dans le cas d'un barrage de type "autostable", la mise en oeuvre d'une bêche d'ancrage arrière
peut résulter, soit des justifications de stabilité exteme, soit d'une approche sécuritaire générale.
Une bêche d'ancrage arrière peut également permettre l'ancrage des aciers principaux de
contreforts dans une structure à contreforts amont.

On rappelle que l'efficacité réelle d'une telle disposition nécessite que cette bêche soit coulée
pleine fouille à l'aval, afin qu'elte puisse, si nécessaire, rapidement solliciter des réactions de
butée.

Son dimensionnement est envisagé à I'ELU et correspond habituellement à la prise en compte de
situations transitoire eVou accidentelle. ll est en effet souhaitable que celle-ci ne soit pas sollicitée
en situation durable.

On peut envisager un dimensionnement inteme simplifié de la bêche arrière, soit sous l'action d'un
déficit de résistance au cisaillement nécessaire à la justification de l'état limite ultime de
glissement, soit selon un schéma de réaction horizontale du sol contre la bêche, dont I'intensité Hu

est prise égale à la résultante générale H des lorces horizontales agissant sur le barrage au-
dessus de I'interface sol-semelle. Cette demière démarche est la plus couramment retenue et va
dans le sens de la sécurité.

\
S
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La torce H, et plus généralement toutes les étapes du calcul sont envisagées pour une tranche
verticale, perpendiculalre au parement et de largeur unité (cl. figure 8.28).

figure 8.28 : éléments de réduction pour le
calcul simplifié d'une bêche d'ancrage

Le modèle de calcul FldM adéquat est généralement celui des consoles courtes. On propose ici
une approche simplifiée permettant une estimation rapide d'un ferraillage correct.

On retient un ferraillage constitué principalement d'une série de cadres de section unitaire A dont
le nombre n par mètre linéaire de bêche est tel que :

Hu
1.fl ;' 

- fe

ïs

Ce fenaillage est complété, dans le même plan que chaque cadre, par quelques épingles (ou
étriels) répartis dans l'épaisseur de la bêche et dans sa hauteur et telles que la section totale AE

des épingles (ou étriers) velticaux dans ce plan respecte A" > 

- 
A .

10

On obtient linalement un ferraillage tel que celui de la figure 8.29.

figure 8.29 : schéma ÿpe de ferraillage de bêche

r

-4"
J

L

J

§
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4.4.5 - Limites du modèle pratique général de dimensionnement des éléments de barrage de
tvoe "autostable". lllustration

Afln de réduire cerlains inconvénients souvent associés à I'ouverture de fouilles importantes dans
les berges de torrent, il est quelquefois envisagé de concevoir un barrage comprenant une partie
centrale à profil de type "autostable" classique (c'est-à-dire avec semelle), poursuivie latéralement
par de simples voiles verticaux (disparition de la semelle) en totale continuité mécanique avec le
corps central.

ll est alors inadéquat de reproduire dans ces parties d'ailes un ferraillage identique à celui du voile
de la partie centrale. Les modèles de calcul RdM ainsi que les schémas de ferraillage
mécaniquement adaptés sont en effet fort différents.

Dans le contexte de ce type de barrage, il n'est généralement pas possible de prendre en compte
des appuis (a fortiori un encastrement même partiel) des voiles verticaux latéraux sur les berges.
En effet, les déplacements nécessaires à la mobilisation de réactions de butée des berges ne sont
pas compatibles avec la rigidité des encastrements de ces voiles en partie centrale.

On doit donc étudier ce type d'aile de barrage selon un modèle RDM de poutres horizontales,
artificiellement rendues indépendantes, et encastrées latéralement dans la partie centrale. ll en
résulte un positionnement des aciers principaux horizontaux et situés sur la face amont du voile.
Ces aciers principaux doivent être prolongés symétriquement (par rapport à la verticale du point
d'arrêt de semelle) en partie centrale de barrage.

Dans chaque voile latéral, ce ferraillage principal est complété par un ferraillage vertical amont de
répartition. Un ferraillage aval de "peau" intéressant la totalité du barrage apparaît nécessaire
compte tenu de l'hétérogénéité mécanique de la structure et d'un schéma fonctionnel général
réducteur.

Enfin, dans le cas courant d'un couronnement présentant une pente de recentrage des dépots et
des écoulements, la partie supérieure de ces voiles latéraux d'ailes est étudiée selon une
décomposition en "poutres-consoles" indépendantes, verticales, encastrées dans la poutre
supérieure de la décomposition précédente. ll en résulte un ferraillage principal vertical sur la face
amont dont la section (excepté pour des ailes de couronnement à forte pente latérale et soumises
à des chocs de laves) est généralement issue d'une approche de justification selon la règle de non
fragilité de la section béton. Ce ferraillage est complété à l'amont par un fenaillage horizontal de
répartilion et à l'aval par le prolongement du ferraillage de "peau" de la zone inférieure de l'aile, On
prolonge bien sûr, en partie supérieure de ces voiles latéraux d'ailes, le chaînage de
couronnement de la partie centrale de l'ouvrage.

Par ailleurs l'étude du fonctionnement, des sollicitations, du fenaillage de la partie centrale du
barrage doit prendre en compte les actions "rapportées" par les voiles latéraux d'ailes. L'étude de
la stabilité exteme du barrage doit également prendre en compte ces actions "rapportées".

Selon les dimensions respectives des voiles simples verticaux latéraux et de la partie centrale de
type "autostable", on apprécie bien sûr la nécessité d'études spécifiques de nature et de
complexité différentes.
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CHAPITHE 9

DIMENSIONNEMENT DE GRILLES METALLIQUES

1 - INTRODUCTION

Ce chapitre a pour objet de présenter des exemples de dimensionnement et quelques principes
de base à respecter en vue de la mise en oeuvre de profilés métalliques, notamment dans le
cadre de barrages de sortie d'ouvrages de sédimentation. Après un rappel sommaire de
quelques caractéristiques des produits en acier utilisés en construction métallique, nous
étudierons le dimensionnement des grilles métalliques mises en place verticalement et
composées de barres verticales ou horizontales.

2. ACIERS ET PRODUITS UTILISES EN CONSTRUCTION METALLIQUE

2.1 . DESIGNATIONS CONVENTIONNELLES

2.1.1 - Aciers

Les aciers susceplibles d'être utilisés en correction torrentielle appartiennent à la catégorie des
aciers d'usage général (ex. norme NF A 35-501 , remplacée en 1991 par les
euronormesNFEN 10025 puis NF EN 10027-1) et pour certaines applications particulières à la
classe des aciers à résistance améliorée à la corrosion atmosphérique (norme NF A 35-502
amenée à être remplacée par la norme EN 10155) plus connus sous diiférents noms de marques
comme CORTEN, INDAIEN, APS, TENAPSO...
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Norme NF A 35-501
(Avril 1987)

NF EN 10025
(Janviêr '1990)

NF EN 10027-1
(1ee1)

E24-2
E24-3
E 24-4

E 28-2
E 28-3
E2A-4

E 36-2
E 36-3

E 36-4

Fe 360 B
Fe 360 C

Fe 360 D1

Fe 360 D2

Fe 430 B

Fe 430 C
Fe 430 D1

Fe 430 D2

Fe 510 B (NE)
Fe510C

Fe 510 D1

Fe 510 D2
Fe 510 DDl
Fe 510 DD2

s 23s JB (NE)
s 235 Jo (NE)

s 23s J2G1 (NE)
s 235 J2G2

s 27s JR (NE)
s 275 Jo (NE)

s 275 J2G1
s275 J2G2

S 355 JR
s 355 Jo (NE)

s 355 J2G1
s 355 J2G2
s 355 K2G1
s 355 K2G2

tableau 9.1 : comparaison des dénominations des aciers de conslruclion d'usage
général dans les différenles normes

La dénomination conventionnelle des aciers (conventions de l'ancienne norme NF A 35-501
reprises dans la nouvelle norme) est basée sur les caractéristiques mécaniques des aciers. Elle
se compose :

-de la lettre E suivi d'un nombre représentant la valeur minimale garantie de la limite
d'élasticité ou de la lettre A suivie d'un nombre représentant la valeur minimale de la
résistance à la rupture par traction, valeurs exprimées en kgflmm2 et indiquant la
nuance de I'acier utilisé ;

-d'un deuxième nombre correspondant à l'indice de qualité (2, 3 ou 4) relatif à des
niveaux de résilience croissants. Cette notion traduit notamment la résistance de
I'acier considéré au phénomène de rupture fragile en fonction de sa température
d'utilisation et de la nature des sollicitations (statiques ou dynamiques) qui lui seront
appliquées. L'augmentation de la valeur de l'indice de qualité d'un acier correspond
également à une soudabilité améliorée ;

-éventuellement les lettres E ou NE indiquant le mode de désoxydation de l'acier (les
acier modérément désoxydés ou Effervescents sont plus sensibles au vieillissement
que les aciers plus complètement désorydés ou Non Effervescents).

Par exemple, un acier S 235 JFI selon NF EN'10027-1 (824-2NE selon NF A 35-501)
représente un acier dont la limite d'élasticité ./,. est égale à 235 N/mm2 \24 kgtlmmz selon NF A
35-501 avec I kgf/mmz = 9.81 N/mm2).

Les aciers à résistance améllorée à la corrosion (norme NF A 35-502) reprennent les mêmes
dénominations précédées de la lettre W (acier E36W-3-NE) et d'un indice supplémentaire
définissant le type (A ou B).
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Ancienne norme
NF A 35502

Nouvelle norme
NF EN 10155

E-24-W-2
E-24-W-3
É.-24-W-4

E-36-WA-2
E-36-WA-3
E-36-WA4
E-36-WB-3

E-36-WB-4

S235JOW
S235J2W

S 355 JO WP
S 355 J2 WP
S355JOW
S355J2W
S355K2W

tableau 9.2 : comparaison des dénominalions des aciers à résistance améliorée à la
corrosion dans les anciennes el nouvelles normes

2.1 .2 - Produits

ll existe deux grands types de produits métalliques

- les produits sidérurgiques laminés à chaud (hors moulages et pièces de forge) ;

- les produits transformés (tubes avec ou sans soudure, profilés formés à froid, produits
tréfilés et étirés),

Leurs appellations (HEA, lPE, UAP...) et caractéristiques dimensionnelles fonl dorénavant l'objet
de normes européennes et sont décrites dans les catalogues édités par I'O.T.U.A. (Office
Technique d'Utilisation de I'Acier). Les notations et formules utilisées correspondent au nouveau
règlement de calcul EC3-DAN (Eurocode 3 partie I.1 - Document d'Application Nationale relatif
au "calcul des structures en acie/')[9.7].

/", : épaisseur de l'âme

épaisseur de l'aile

largeur de la semelle
hauteur du profilé

figure 9.1 : caractéristiques dimensionnelles d'une poulrelle "double Té"
de lype HE ou IFE (d'après [9.1])

1.,

b
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2.2 - CRITERES DE CHOIX DES ACIERS

2.2.1 - Choir des nuances

Le choix de la nuance se fait en lonction de la limite d'élasticité et de l'allongement en analysanl
les conditions de contraintes et de déformations auxquelles seront soumis les ouvrages. Pour
toutes les nuances, le module d'élasticité longitudinaleE est égal à 210000N/mm2, la masse
volumique de l'acier p est égale à 7850 Kÿm3. Les caractéristiques des principales nuances
utilisées (pour des épaisseurs inlérieures ou égales à 40 mm) sont les suivantes :

-S 235 (ex E24), d'une limite d'élasticité./,, (valeur minimale garantie) de 235 N/mm2,

d'une résistance à la traction .1, = 360 N/mm2 utilisée couramment dans les structures
de bâtiment ;

-S 275 (ex E28), d'une limite d'élasticité .f,, = 275 N/mm2 (valeur minimale garantie),

d'une résislance à la traction .1, = 430 N/mm2 pouvant être utilisée en ouvrages
d'art ;

-S 355 (ex E36), d'une limite d'élasticité ./,. = 355 N/mm2 (valeur minimale garantie),

d'une résistance à la lraction./, = 510 lVmm2 utilisé pour les ponts et grands

ouvrages d'arl.

Pour les aciers à résistance améliorée à la conosion, seules les nuances 5235 et S355 sont
disponibles. L'annexe B de |'EC3-DAN rappelle les normes délinissant les valeurs nominales des
limites d'élasticité et de résistance à la traction pour l'ensemble des aciers de construction.

Les possibilités d'adaptation plastique des aciers avant rupture lorsqu'ils sont soumis à des
contraintes supérieures à la limite d'élasticité permettenl d'augmenter la sécurité des
constructions. Cette faculté d'adaptation est inversemenl proportionnelle à la limite d'élasticité.
Les structures et les assemblages doivent être conçus de manière à éviter les concentrations de
contraintes, ceci plus particulièrement en cas d'utilisation des nuances 5275 et 3355 et
d'assemblages soudés.

2.2.2 - Choix des qualités

L'ensemble des nuances citées ci-dessus sont disponibles dans les différents niveaux de
qualités. Ce choix peut être lait rigoureusement à partir d'abaques en fonction de la nuance, de la
température d'utilisation et de la nature des sollicitations appliquées à l'acier. Les risques de
rupture fragile sont d'autant plus sensibles que les épaisseurs d'aciers sont importantes (voisines
de 100mm). L'utilisation d'acier de niveau de qualité2 esl suffisante pour la constitution des
grilles décrites ci-dessous et sauf cas particulier, pour I'ensemble des réalisations dans le
domaine de la correction torrentielle. En cas d'assemblages soudés, le choix des qualités
supérieures ou égales à 3 est préférable.
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2.2.3 - Résistance à la corrosion

2.2.3.1 - Généralités

L'étude de la durabilité d'une struclure métallique ne s'impose qu'à parlir du moment où les
phénomènes de corrosion ont le temps de se développer. Le document [9.4] propose de n'étudier
que les ouvrages temporaires et permanents en distinguant à titre indicatif :

-les ouvrages provisoires, dont la durée de service est inférieure ou égale à 18 mois ;

-les ouvrages temporaires, dont la durée de service est comprise entre 18 mois et
30 ans ;

- les ouvrages permanents, dont la durée de service esl comprise entre 30 ou 100 ans.

2.2.3.2 - Dispersitions constructives

Les phénomènes de corrosion sont liés aux conditions du milieu, mais aussi à la forme de l'objet
à protéger. Les conditions d'implantation des ouvrages de correction torrentielle correspondent
pour le métal à des situations assez contraignantes en raison du transport solide, des chocs et de
l'ambiance humide auxquels sont soumis les ouvrages. En marge des protections par revêtement
ou choix d'aciers résistants à la corrosion, certaines dispositions, applicables au niveau de la
conception à tous ÿpes de structures revêtues ou nues, permettent de limiter les accumulations
de matériaux et la concentration du phénomène en certains points particuliers. Dans le
document [9.4] ("Durabilité des constructions en acier"), l'Office Technique d'Utilisation de l'Acier
a proposé les règles de conception suivantes. ll s'agit notamment de :

. Bien concevoir et choisir judicieusement les profils propres à éviter la corrosion.

Le profil ayant à résistance égale une surface minimale permet de limiter la quantité de
revêtement à mettre en oeuvre. Ceci a cependant moins d'importance dans le choix du profil
que les critères de résistance mécanique des sections.

I rr,J",,

tableau 9.3 : comparaison surface/section de quatre éléments
de section ayant le même moment résistant

A noter que les profils creux qui présenlent, relativement au tableau ci-dessus, certains
avantages nécessitent des dispositions particulières quant à leur mise en oeuvre. Ainsi, pour
éviter tout risque de corrosion de l'intérieur des profils, il faut obturer hermétiquement les
extrémités du profil pour éviter les apports d'air ou, le cas échéant, assurer au mieux
l'évacuation de l'eau.

]E ][ o
?t160 HE 4EOA o244.5.6,9 2OO.42O,qO

A 4a.o â5,3 47.,t +7.O

29+ 2+4274

u l:

232

4,O92 o,6434,O2 o,764
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. Eviter la rétention d'humidité. de boue et de produits corrosifs sur et entre les profilés ou
éléments de construction métallique.
Ceci peut être réalisé :

-en orientant les profils de manière à éviter les accumulations de matière ;

Davanlage de risque de corrosion Meilleure solution

Prchls laminès à chaud

-en prévoyant des orifices de diamètre supérieur à 30mm pour éliminer humidité et
boue.

dans la section des profils (profilé constituant les grilles horizontales par exemple)

Prcfils

dans les éléments rapportés (ici raidisseurs latéraux et d'angle)

rLJLV ntrA

Ç">30mm
-en drainant les zones privilégiées de dépôt des matériaux.

.q\b,ry
V

Dans le cas des poteaux métalliques lichés sans scellement dans une semelle béton, dans
laquelle on ménage des réservations, il faut soit obturer le haut des orifices par un système
d'étanchéité, soit éviter le remplissage en drainant. Une protection de la base des poteaux sera
néanmoins nécessaire à ce niveau. ll est souhaitable d'appliquer sur la base du profilé, un
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revêtement sommaire constitué soit par un mortier de ciment dosé à plus de 500 kÿme (rapport
eau/ciment < 0,5) appliqué sur une épaisseur de I'ordre de 5 cm soit par un mastic bitumineux
de plusieurs mm d'épaisseur. De manière générale, les interfaces entre un milieu humide et l'air
ambiant constituent une zone de corrosion préférentielle (zones de marnage pour les profilés
mis en place dans l'eau, interface sol-air ambiant pour les ouvrages enterrés-..). A ce titre, et
pour des raisons de fonctionnement des encastrements (cf. § 3.2), le scellement des profilés est
préférable.

. Eviter les interstices et fentes

Pour cela il faut :

- choisir un système de soudure judicieux

Davanlage de risque de corrosion Meilleure solution

-

-s'assurer du colmatage hermétique et du remplissage des fentes. A ce titre, il est
préférable d'assembler les éléments par soudage plutôt que par boulonnage. En cas
d'assemblages par boulons, il convient de respecter les conditions de pinces fixées
réglementairement qui prennent en compte ce type de risque.

Davantage de risque de corrosion Meilleure solution

. Eviter les saillies. angles. arêtes et creux

-on évite les arêtes et les soudures dans les points bas et les creux sur lesquels se
concentre la corrosion.

Augmentation du risque de corrosion Meilleure solution

+
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. Eviler les contacts entre mélaux différents

ll faut dans ce cas prévoir la mise en place de joints étanches permettant d'empêcher la
lormation de piles galvaniques. A ce titre, se méfier des assemblages acier galvanisé-corten
(tôles et boulons), acier normal-aluminium (rivets et tôles). ll existe, par exemple, des systèmes
de joints d'étanchéité permettant d'éviter les contacts au niveau des pièces d'assemblage.

lnaæe ptable Acceplablc

Aluminim Islmt AlminjM

Acier
Acier

2.2.3.3 - Choix d'une protection contre la corrosion

L'importance du risque lié à la corrosion doit être analysée en fonction

- de la nature de l'ouvrage (entièrement ou partiellement métallique) ;

-de l'exposition aux chocs et à l'abrasion de certaines parties d'ouvrages telles que la
cuvette-déversoir

-des possibilités de réparalion éventuelle en cas de désordres (le remplacement d'une
grille reste envisageable, le changement d'un élément préfabriqué entièrement
remblayé est difficile) ;

-des conséquences résultant d'une éventuelle rupture ;

-du cas de charges pourlequel sontfaits les calculs de dimensionnemenl de la struclure
(l'incertitude liée au cas de charge durable associé à la poussée des terres sera moins
grande qu'au niveau d'un ouvrage dimensionné par rapport à un choc de lave).

La protection peut être assurée soit par

-l'application d'un revêtement (les meilleures performances contre la corrosion étant
obtenues à l'aide de produits nécessitant une préparation de surlace poussée en
atelier et des conditions de température et d'hygrométrie très restrictives lors de la mise
en oeuvre) ;

-le choix d'un acier présentant des capacités de résislance à la corrosion inhérentes à
sa composition.

Dans cette optique, le choix d'aciers à résistance améliorée à la corrosion peut sembler ètre une
altemative intéressante lace au problème de la corrosion de certaines parties d'ouvrages
métalliques en milieu torrentiel.

En effet, dans cerlaines conditions, la surlace des aciers à résistance améliorée à la corrosion
forme par oxydation une couche adhérente et compacte dénommée "patine" ralentissant ensuite
le phénomène de corrosion. Sa formation est néanmoins soumise à des conditions très
exigeantes de ventilation et d'alternance entre humidité et sécheresse. Ces aciers,
essentiellement disponibles sous forme de tôles ou larges plats, nécessitent le plus souvent un
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formage pour constiluer des profils utilisables en construction métallique. Pour cette raison, et du
fait de leurs caractéristiques de résistance à I'abrasion proches de celles d'un acier mi-dur, ils ont
pu servir à la réalisation de revêtement de cuvette-déversoir d'ouvrages métalliques.
Leur intérêt dans les applications de la correction torrentielle est cependant limité car ,en
atmosphère constamment humide, dans le sol, dans les zones de condensation ou de stagnation
d'eau, on constate que la "patine" protectrice ne se forme pas. Leur emploi ne se justifie donc pas
vis-à-vis de la résistance à la corrosion.

Pour des besoins spéciliques de résistance à la corrosion, il semble que des aciers à bas taux de
soufre (de I'ordre de 0.005 %) puissent être considérés comme équivalents aux aciers "auto-
patinables" en terme de résistance à la corrosion.

De manière générale, pour des ouvrages sommaires tels que les grllles, on adoptera plutôt des
aciers courants avec prise en compte d'une épaisseur sacrificielle calculée sur la base d'une
vitesse de corrosion de l'ordre de 0.05 mm/an sur chacune des faces exposées au risque de
corrosion soit 1,5 mm pour une durée de vie de 30 ans.

A module de flexion ou section d'acier identique, on retiendra donc de préférence les profils dont
l'épaisseur minimale est la plus grande (par exemple HEB au lieu de HEA...).

3 - GRILLES A BARRES VERTICALES

Ce type de grille constitue les barrages de ÿpe "peigne" par encastrement de profilés métalliques
dans une semelle en béton armé, Pour leur conserver un caractère amovible et permettre un
éventuel remplacement à la suite de dégâts de crue, les poutrelles métalliques constituant la
grille sont souvent simplement posées au lond de réservations ménagées à l'emplacement des
poteaux dans la semelle béton (à l'aide de gabarits en bois, polysÿrène ou d'un prolilé métallique
creux). On rappelle que les profilés métalliques sont fabriqués avec des tolérances
dimensionnelles normalisées. Leurs bornes supérieures doivent donc être prises en compte dans
I'ajustement de la taille des réservalions.

L'hypothèse d'encastrement retenue dans les calculs ci-dessous n'est valable que si l'on remplit
ultérieurement avec du béton I'espace laissé libre entre le profilé et la réservation.

Le calcul est mené pour une hypothèse de profilé en console simple mais plusieurs variantes
peuvent être rencontrées par ajout d'appuis intermédiaires entre la semelle et le couronnement
des profilés constituant la grille (figure 9.2). Les formules classiques de la résistance des
matériaux permettent alors de déterminer les éléments de réduction nécessaires au
dimensionnement des prolilés, des encastrements et appuis dans le béton. Dans lous les cas, les
sollicitations seront obtenues en utilisant les lois de la statique.

Le choix d'une conception représentée sur la ligure 9.3 revient à répartir l'ensemble de la
poussée sur la grille au niveau des quatre points A, B, C, D. L'étude de ces appuis doit prendre
en compte les lorles pressions localisées exercées sur le béton (cf. § 4.2.3 ci-dessous). De
même, les poutres 1 et 2, plus sollicitées que les poutres courantes verticales, auront une section
plus importante que ces dernières.
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ligure 9.2 : encastremenl et
appul simple

Zonâs d. bdlon
pdrliculièrcmênl
sollicilées Poutres couronles

Poulre

Poulre 2

figure 9.3 :appuis simples
haut et bas

3,1 . PRINCIPES DE DIMENSIONNEMENT

Le calcul est effectué en assimilant le parement perméable constitué de poutres métalliques à un
parement plein encastré dans une semelle arrière. En cas d'obturation complète de la grille, on
suppose en elfet que les poussées se répartissent également sur chacun des profilés
métalliques. D'une manière générale, la vérificalion de la résistance de la grille porte sur plusieurs
points :

-pour les pièces métalliques, il s'agit de déterminer la taille des profils à utiliser et la
prolondeur de fiche nécessaire pour assurer un encaslrement sullisant et etficace ;

- pour la semelle en béton armé, il s'agit de déterminer la longueur du bavolet à l'aval du
profilé afin de reprendre les efforts de butée et contrebutée de l'encastrement.

Nous présentons ci-dessous uniquement

- Ie calcul des profilés métalliques (détermination de la section) étudiés en flexion simple,
selon un modèle de poutre en console encastrée à sa base ;

-le calcul de la profondeur d'encastrement (fiche) dans le béton. Les résultats de ce
calcul sont ensuite utilisés pour dimensionner la section de béton armé du bavolet.

Les profilés ne sont que rarement vérifiés par rapport au flambement en raison du peu d'elforts
de compression susceptibles de s'exercer sur la grllle. Certains cas de charges spécifiques
peuvent cependant nécessiter une vérification de la possibilité de reprise de l'effort normal.

3.2. Dimensionnement d'une grille encastrée en pied et soumise à flexion simple

Le dimensionnement prendra en compte les différents cas de charges envisagés au niveau de la
stabilité exteme de l'ouvrage (cf. chapitre 6) et sera lié au choix de l'écartement E des profils
entre eux.

3.2.I - Description de l'ouvrage

E : distance entre axes des profilés verticaux
[* : distance entre axes du profilé et nu de la structure béton
É/ : hauteur du profilé au dessus de la semelle
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En section courante, (profilé encadré par deux autres profilés métalliques) la poussée s'applique
sur une largeur égale à 2.Elzl

Vue de focs ovol Coupe A-A

Pouirel les
M6tolliques

Semelle
b6ton

figure 9.4 : Barrage à grille et barres verticales

En rive d'ouvrage, la poussée s'applique sur une largeur EfZ+ 8,,. On essaiera dans la

mesure du possible, d'avoir Eo = Elzde manière à ne retenir qu'un seul type de profilé sur loute
la largeur de la grille.

3.2.2 - Cas de charges retenus

Les pondérations d'actions appliquées dépendent de l'état limite considéré (états limites ultimes
ou de service), du type d'action envisagée (permanente, variable ou accidentelle) et de la
combinaison d'actions étudiée (situation durable, transitoire ou accidentelle). Le
dimensionnement résultera la plupart du temps de la situation accidentelle correspondanl à un
choc de lave.

Nous présentons ci-dessous un exemple de dimensionnement basé sur une hypothèse de choc
d'une lave sur toute la hauteur de l'ouvrage en situation accidentelle (correspondant à un
remplissage brutal d'une plage de depôt). La poussée de la lave sera estimée dans le cas
présent à une valeur égale à trois fois la poussée hydrostatique (y". : poids volumique de l'eau).

37,H

figure 9.5 : hypothèse de poussée sur la grille due à une lave

3.2.3 - Choix de la section du profilé

Dans ce cas de charge, on recherche le profilé minimal requis pour que la contrainte de flexion
soit inférieure à la limite élastique de I'acier. Chaque profilé, en section courante, est soumis à un

moment M = j.\"' Ht I !*"\.o2 [r )
On considère dans le calcul qu'il existe une épaisseur e (supérieure ou égale à 50 mm) inefficace
dans la reprise des contraintes de compression dans le béton. L'article 4.8.4 du BAEL 91 relatif à
l'application de charges localisées fixe le débord minimal à y,l6 ,y, étant la hauteur du béton en
compression en face aval du profilé (figure 9.6).

L

I
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f_

figure 9.6 : encaslremenl réalisé par scellement d'un profilé dans un radier

Au niveau de l'encastrement, la contrainte de llexion est éqale à 6 = !-' wr.,

M : moment de flexion après pondération éventuelle

Ii(,,.., : module de flexion élastique du profil recherché suivant l'axe yy (anciennement !1
ÿr

/, : limite d'élasticité de I'acier (235 lrl/mmz pour un acier de ÿpe 5235).

Cette valeur .Â peut être minorée par application d'un coetlicient partiel TM, prenant en compte

une incertitude sur la provenance de I'acier ("[ 
^ro 

= I pour les aciers bénéliciant de la marque NF;

"[ ur = l, I dans les autres cas)

On a donc la condition 
"r1r"n1"o = 

l' + W",.:.rrY
. Application numérique

"'l * = 0,0 t MN / mr -,H = 4nr. i e = 0, lnr; E = ll.9m i .f,. = 235 N I ntm.1 : y n,(, = I

It4 = r.0'0 !' 
i 

(!. 0,,) 0,, = 0, 30e6 MN. nr = 30e600. t 05 N.mm

soit ,'f,,.. ,*#-= l3l7.l93 ntms = l3!7cnr'

La valeur minimale requise du module de flexion I{r., est donc 1317 crr,.:. Au niveau pratique,

ceci peut correspondre aux prolilés suivants :

Désignation normalisée (O.T.U.A.) w,.,., (cnt1)

IPN 400
IPE A 450
HE 280 B

'1460

1 331
1 360

On retient le profilé HE 280 B en raison d'une résistance à la flexion dans un plan
perpendiculaire à l'âme et d'un module de torsion supérieur aux autres profilés. On choisit de
négliger la prise en compte d'une épaisseursacrilicielle dans le calcul en situation accidentelle.

I

t
v

I
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Au delà d'une hauteur de grille voisine de 4,5 m avec les hypothèses de cas de charges
retenues, il est nécessaire de mettre en place des profilés de section supérieurs à HE 3008
(Selon les conlextes locaux, ceci peut constituer la limite supérieure de profilés facilement
disponibles dans les réseaux commerciaux).

Pour des hauteurs importantes, il convient donc d'envisager soit des associations de profilés
(poutrelles HEA ou HEB jointives par exemple) soit la réalisation de profils spécifiques
constitués par soudage de tÔles, soit une conception permettant de limiter les portées et donc
les efforts dans les pièces (appui supplémentaire en couronnement d'ouvrage). Le modèle RDM
(résistance des matériaux) correspondant permet alors de déterminer les éléments de réduction
nécessaires au calcul des pièces. Cet appui intermédiaire doit faire l'objet d'un calcul spécilique.

3.2.4 - Calcul de la profondeur de fiche

. Hypothèses

On suppose que la répartition des poussées conespond à la ligure 9.5 (ci-dessus). On admet
les hypothèses suivantes :

-le moment de flexion M et l'eflort tranchant ÿ sont transmis à la londation par
compression des semelles du profilé sur le béton. On supposera que la compression
est constante sur une largeur égale à la largeur totale de la semelle (valable pour les
prolilés IPE et HE à I'exception des HEA 260,280 et 300 pour lesquels cette largeur de
compression est bomée à 20 lois l'épaisseur de semelle pour prendre en compte la
llexion des ailes du profilé) ;

- le béton a un comportement élastique et linéaire (diagramme des contraintes de butée
et contrebutée triangulaires, de même pente, déformée du profilé située dans un plan).
ll existe donc un point O de la section du profilé où le moment est nul. Pour que cette
hypothèse soit valable, on limilera la longueur d'encastrement, notée r/ , à une valeur
égale à 3 lois la hauteur l, du profilé. D'autre part, l'encastrement effectif du profilé ne
peul être assuré que si r/'>1,5./r. La mise en place d'encastrements de longueurs
supérieures n'amène plus d'augmentation de la résistance (conditions de rigidité non
satisfaites) et cause souvenl des problèmes de nettoyage et décoffrage de la
réservation ;

- les contraintes de compression dues au profilé se décomposent de la manière suivante
(tigure 9.7) :

. contraintes de compression des semelles amonrt et av_al du profilé sur le béton
extérieur s'appliquant sur une largeur b'=Minlh:20r, javec 1r la largeur de la
semelle du profilé et r, l'épaisseur de l'aile (on aura donc intérêt à privilégier des
poutrelles à ailes épaisses pour lesquelles I'hypothèse de répartition uniforme sera
toujours vérifiée) ;
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contraintes de compression des semelles amont et aval du profilé sur le béton confiné
entre les deux semelles sur une largeur à' délinie par b' = Minimum{b:20r,, ;0,32à }
avec /r largeur de la semelle, r, l'épaisseur de l'âme du profilé et /r la hauteur du

prolilé. La valeur 0,i2h est fixée à partir de la contrainte de cisaillement du béton
(c,, ).

Dans le cas d'un poteau encastré, le béton est donc comprimé sur une largeur totale â, =h +b
supérieure à la largeur d'une seule aile du profilé. Dans la plupart des cas, ôo prendra la valeur
bo=b+0,32h.

Portie rigide de lo scmalle
du profilé

Obc Bélon exlérieur

bo =§'a6*

E B6lon confin6

. ! aeton 6xtérieur

t-
dt

lo
dù

M 6.M'+3-F.d'

Réportilion lrionguloire
des conlroinles Semelle omonl Semelle ovol

Vue en perspective partielle Vue en coupe

figurê 9.7 : répartition des efforts de compression sur les ailes du profilé

. Détermination de la profondeur de liche minimale

La profondeur d'encastrement du poteau r/' est calculée en assimilant la section de béton
située à l'aval du prolilé à une poulre fictive de hauteur r/ et de largeur â,, soumise à une llexion
composée. En écrivant les équations d'équilibres de la slatique, on détermine les efforts
s'exerçant au point G centre de gravité de la zone de contact entre le profilé et le béton soit :

t,

un effort normal égal à la force F s'exerçant sur le profilé au dessus de l'encastremenl;

-remoment M=M,,*r. [,4*") =y *y.!!-" lr? / 2

avecM,,lemomentàlasurlaceduradierdéîini par tl4,,=1,'-! elLt'lemomentausommet,, 
-l

de la partie utile de l'encastrement égal à lÿ'l = M,,+ ['.a

La contrainte de compression enlre la semelle et le béton peut être décomposée en deux
contraintes 6" et o., dues respectivement:

-à l'effort normat :r. =* (t,,=t' *t')

h,r''J't
(t

h,,.d''

.----Iu._----:--
gç,ort ,

éon{inê

-à la flexion : o, =
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avecho'! =module de flexion de la poutre fictive rectangulaire de largeur à,, et de hauteur r/
6

Les contraintes de compression s'exerçant en butée à l'aval du profilé et en contrebutée à
l'amont du profilé sont donc respectivement 6, =or+o" et 6z=6.t -o, (figure 9.8) . Les

hypothèses de répartition linéaire des contraintes permettent de déterminer simplement les

hauteurs .)1 êt -y, comprimées en butée et contrebutée (,v, = ! -lo' . r/' et y, =ol^- 
o' 

. ,l' uu""2-c, 2-o,
tl - yr*y.).

La profondeur de fiche minimale r/,,,, est telle que 6,= 6t.avec o,,,. - 
()'85 

"f,'?s

k
(on rappellelr, = l,-5 à I'ELU "londamental, Tr, = 1, l5 à I'ELU "accidentel)
On peut admettre de majorer la contrainte de compression admissible par application d'un
coefficientde pression localisée K (cf. BAEL 1991 art. A.8.4) généralementégal à 1,5. ll faut
alors vérifier la condition 6r = K-§r,..

2.F+ 4.F) +6.h,,.K.c*..M'
On a donc c.1,,,,,, = bu.K.cn

, si 4,,;n < 1,5 . Il oR retient une profondeur de fiche totale / (mesurée à partir de la surface de la
semelle béton) telle que r/ > l. -5 

. à + ( ;

. si I,-5.à<./,", S3-h on retientuneprofondeurdefiche d2du,,,,+e

. si 3./r < lu,i,, , cette méthode n'est plus applicable on doit alors adopter l'une des dispositions
suivantes :

-choix d'un béton plus résistant en compression (y''r* de l'ordre de SAMPU ,par
exemple) ;

-choix d'un prolilé de taille supérieure (augmentation de /1,, du module de flexion Wr,) ;

-choix d'une autre disposition constructive (platine ancrée)

O,=ü,O"

IT
,*r.rr I i,
uill. d. I I

rI
G

+

o"
Or=Ot-A.

COMPRESSION FLEXION

figure 9.8 : encastremenl réalisé par scellement d'un profilé dans un radier décomposition
des contraintes de compression entre semelle et béton
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. Vérification de l'âme du profilé métallique au cisaillement

La valeur maximale de l'effort tranchant {, est obtenue au point O où les contraintes s'annulent
(cf. figure 9.8). Vo est égal à la torce résultant de la répartition de contraintes triangulaire
(contrainle maximale 6t=§ r -o.) s'exerçant entre le point O et la base de l'encastrement sur

une distance ÿ, = d - ÿ, et la largeur de la semelle du profilé à,,.

1o. -o \Soit(,=l 1.h,.(rl-y,)" ( 2 )"
On doit vérifier la condition V,aVoo avec V*,, valeur de calcul de la résistance plastique au

cisaillement de l'âme du orofilé éoale à 'y f'
.l 3 .y 

^ro(4 = 4," dans le cas d'un effort parallèle à l'âme du profilé).

Pour un profilé en I ou H soumis à un effort parallèle à l'âme on aura
A,n=A-2ilr+Q*+2r)'t, avec I section d'acier du protilé, h hauteur du profilé,

/./ épaisseur de I'aile, r". l'épaisseur de l'âme, à largeur de la semelle du profilé, r rayon de

congé (figure 9.9). Cette valeur A,, est donnée directement dans le document [9.1]. Par
simplilication, il est possible, pour les profilés I, H ou U soumis à un effort parallèle à l'âme de
prendre Aw.=1.01.h'l*
Pour d'autres profilés, ou des actions s'exerçant dans un autre plan, il convient de se référer au
règlement de calcul [9.7] art 5.4.6.

z

b

d
v

figure 9.9 : caractéristiques dimensionnelles d'un profilé de lype HE (d après [9.1])

. Vérification du risque de voilement de l'âme

Dans les cas où le béton entoure totalement le profilé et empêche toute déformation latérale, on
considère qu'il n'y a pas de risque de voilement de l'âme du profilé au voisinage de la surlace
du béton (déversement).

Pour des poteaux non scellés, il est nécessaire de vérifier la résistance au voilement de l'âme si

Lrorravec t coefficient éSal à 
F. 

Le cas échéant, ta mise en place de raidisseurs est

nécessaire.

r
lw

h

q._- +,,
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. Application numérique

On étudie les contraintes de compression pour un prolilé de type HE 280 B d'une hauteur libre
de 4 m scellé dans le béton de la semelle et soumis au cas de charge accidentel d'un choc de
lave sur toute la hauteur libre ( idem § 3.2.3).

Pour un profilé de type HE 280 B, I'encastremenl r/ efficace doit être compris entre l,-5.r, et

3.à soit, avec /r = 0,28 m, 0,42m< r/' < 0,84m.

Calcul des sollicitations au point G

H = 4nt i t =ll,lm ; E=(),9rr

p=3'Y*'H' ,E=o.2r6MN
2

M..= l,-L =0.21t8MN.nt)
M'= Mo + l; .c = 0,3096 MN.nr

M=M.*r l4*ul= u'+r.!-" [2 / 2

Détemination des largeurs de semelle efficaces

Pourun HE 280 B, on a h=h=211llmm i tt =lïmm,
on a donc b' = uin{bÀtlî r} = 28omm et h' = Min{h:2}r , ,032h} = 90nrm

soit 4, = Ô' +h' =370mnr

Calcul de la profondeur de liche minimale

F =0.216MN i h,,=O,37nr: à I'ELU accidentelo,,, =l4,78MPa (béton L,,, =Z(lMPo) i

M' =0,3096MN .m soil d,,,=
2.F+ 4.F'1+6.h,,.K.on.M'

=0.67m avec K= I
bo.K.o*

On retient une valeur de liche d' = 0,70nr soit une fiche totale tl = 0 ,80nt.
Les contrainles sont donc o.=0,83MPa et o./ =12,75MPa soit une contrainte maximale de

compression dans le béton égale à o,=13,5974pn d,où./r =0,37nr

"1 
y, = O.jjm .

Remarque

Ce calcul implique le scellement définitif du profilé dans la semelle. Dans le cas où l'espace
entre le profilé et Ia réservation n'est pas rempli, il convient d'adapter la méthode en négligeant
notamment le terme D'. Ceci peut conduire à devoir adopter des profilés dont le module de
flexion devra être supérieur (choix d'un prolil unique ou poutrelles soudées)

-225-



Vérification du cisaillement le l'âme

v,, =(o , 
-o") 

0,. ,, -( t2,7s -0,81\.r,ror.o,r, 
= 0,727 MNu 

[ : )"" \ ; )

PourunprofiléHE280B,h=280mm,t,.=l0.Snrnt soitl,? =1,01 -280-10,5=3057mni

" A'''r" 3057'235 
=1rJ765N=o,4rJMN.v o, = $ 1*= --Gj

La condition VoaVo, n'est donc pas vériliée, l'âme du poteau est donc insuffisante. ll faut lui

ajouter deux plats soudés d'épaisseur notée c,, =6mm, de hauteur r/ distance entre congés du

profilé .On a donc l'épaisseur totale d'âme 10,5+2.6=22,5tnm et une nouvelle aire de

cisaillement A.. = A* + 2'cl 'e,, = 3057 + 2' t96 '6 = 5409nmr2

d' oÙ V *", = 7 3 3878 N = 0,7 3 3 MN > ÿ'(,

3.2.5 - Reprise de l'effort normal

ll est possible d'admettre certains cas de charges sollicilant les profilés métalliques en
compression. ll peut s'agir, par exemple, d'un bloc s'arrêtant en sommet d'un ouvrage atterri (cas
exceptionnel). Dans le cas d'un poteau scellé, cet effort normal peut être transmis au béton soit
par frottement entre semelle et béton, soit par butée d'une platine soudée à l'extrémité d'un
poteau eVou de connecteurs soudés aux semelles (figure 9.10). Si le profilé métallique n'est pas
scellé, l'effort normal ne peul être repris que par une platine soudée en pied de poteau.

Con necleur
en cornière ou Connecleur

plo't

A
ô

gocier- bétân
=0.4

4
ploline
(surfoce Sp)

Sc=XSci

N

A

A

4

I

A

figure 9.1 0 : reprise de l'efiort notmal par des prolilés scellés

Le profilé est en équilibre sous l'action des forces F, Ç résultante des contraintes de butée
s'exerçant en aval du prolilé et 4.n résultante des contraintes de contrebutée appliquées en

amont du profilé. On a oonc l{rl =ÿ',, (cl. § 3.2.4 ci-dessus) et lFol = F'*Vt
L'eftort de compression total s'exerçant sur les deux faces amont et aval du profilé est donc égal
alr,l+ln,l=F+2t'(,.

M

V
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Sur la base d'un coefficient de frottement acier-béton de égal à 0,4 l'effort normal Nmaximal peut
être repris par f rottement si N < 0,1-(F + 2L',,)

Fu=
o1. +o.

2

ct -§,
2

h,-y, el F,.o = h,,.(tl' - y,)=Vo

Jl
' h .d

i .u' + s-r' -,r'

' hu'd '

L'eflort de compression sur le béton étant essentiellemenl dû au moment de llexion (o, très

supérieure à o.. ) on peut ,par approximation, négliger la part de trottement due à l'effort
tranchant l. dans cette vérification. Ceci équivaut à prendre o, = (/ et F = 0 dans le calcul

de or. Lacondition N <0,J.(F+21i,) s'écritalors N <l'l'lvl
tl

Dans le cas d'un profil scellé, si l'effort normal ne peut être entièrement repris par frottement entre
acier et béton, il est nécessaire de prévoir une platine en pied de poteau eÿou des connecteurs
sur les semelles du prolilé calculés pour reprendre la totalité de l'etfort normal. On considère qu'il
n'y a jamais d'adhérence (notion de liaison tangentielle à l'interface acier-béton et arc-boutemenl
de bielles de béton résistantes).
Le cas échéant, on adopte soit une platine en pied de poteau, d'une épaisseur de l'ordre de 1 à
1,5 fois l'épaisseur tt de la semelle du profilé, soit des connecteurs (comières) soudés sur les

semelles. On vériïie alors que la surface de la platine §,, ou la somme des surfaces d'appui sur

les connecteurs projetées horizontalement (d = f,S,,) est telle que .S,, ou §, > - 'V -' K-6,,,
K: coefficient de pression localisée (cf . BAEL 1 99 1 art. 4.8.4) généralement égal à I ,5
o*: résistance à la compression du béton,

Dans le cas des cornières, il faudra également vérifier la résistance des soudures.

3.2.6 - Dispositions constructives

-Pour les profilés mis en place avec ou sans scellement, les arêtes de la semelle béton
armé seront chanfreinées de manière à limiter le risque de rupture par coins de
glissement. Les zones d'appui en aval et amont du profilé seront renforcées par un
ferraillage de construction forfaitaire (cadres) permettant d'assurer une sorte de frettage
vis à vis des concentrations ponctuelles d'efforts (ligure 9.1 'l 

).
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locol

Aci!.3 COUPE A-A
(R.prl3.
l'. f forl

rda
lronchonl)

COUPE B.B couPE c.c

figure 9.11 : principes de ferraillage principal des zones d'appui

-Ce renforcement devra être particulièrement étudié dans les cas où les profilés
métalliques conservent leur caractère amovible avec maintien d'un jeu entre béÎon et
acier. Des zones d'efforts localisés de lorte intensité (ligure 9.12) peuvent alors
apparaître. Les appuis peuvent également être renlorcés par un profil métallique (de

ÿpe U ou Îôle pliée).

ïigure 9.12 : efforls localisés dans le cas de poteaux non scellés

- En l'absence de scellement du profilé, alin de limiter les risques de voilement de l'âme
non maintenue latéralement par du béton, on peut raidir l'âme du profilé par soudage
de plaques ou de connecteurs sur le profilé puis effectuer un remplissage des vides à
l'aide de béton (figure 9.13). ll convient néanmoins de comparer le surcoût entraîné par
ces opérations de renlorcement ponctuel de l'encastrement avec le choix d'un profilé
de section supérieure (dans la limite imposée par les contraintes de levage et de
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manipulation sur chantier). Cette solution peut s'avérer plus économique malgré le
surdimensionnement qu'elle entraîne en section courante.

Armolures soud6s
sur l'ôma

ffi
coupe

AMONT

6lêvotion

Roidisseurs soudés sur l'ôme

Ploquc d'oblurolion
lolérol

AVAL

Roidisseurs portiels por r6ollsotion d'un coisson

Béton coul6 sur
profil6s à plot

Roidisseur en bélon

Soudure

de

F

AMONT;...

COUPE A.A

POUTRELLES JOINTIVES
îigure 9.13 : dispositils de raidissement de l'âme des profilés

- La mise en place d'un profilé en vue du scellement dépend généralement de
l'accessibilité du lond de la réservation. Dans la gamme des profondeurs
d'encastrement courantes, on peut eslimer qu'il sera délicat de disposer correctement
des cales en face inférieure du profilé et on adoptera alors un système de calage par
comière ou profil en U mainlenanl le poteau en appui sur la semelle béton.

cûlê sn bois

scel lem

plotlne
cole mélollique

p16cologe

Calage intérieur Calage extérieur

figure 9.14 : mise en place de profilés scellés dâns une semelle béton
(dispositifs de calage)

re
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4 - GRILLES A BARRES HORIZONTALES

Ces grilles sont généralement en appuis simples sur deux profilés verticaux encastrés dans une
structure béton armé. Leur fixalion verticale est assurée soit par un dispositif d'entretoise simple
ou par des clavettes à lravers les ailes des profilés. Les fixations amovibles sont préférables à un
assemblage par soudure interdisant le réglage de I'espacement et le remplacement des éléments
métalliques en cas de dégâts dus aux crues. De même que pour les grilles à barres verticales,
des variantes de conception par ajout d'un appui intermédiaire peuvent permettre de réduire les
portées et les efforts dans les pièces. Dans le calcul en stabilité externe du barrage complet, il
faudra tenir compte de la position reculée de la grille par rapport au bord aval de la semelle de
l'ouvrage.

4.1 - PRINCIPES DE DIMENSIONNEMENT

De même que pour les grilles à barres verticales, le parement perméabte est assimilé à un voile
plein, chaque barre horizontale est supposée résister à la poussée amont (variable suivant le cas
de charge considéré) appliquée sur une hauteur égale à I'espacement entre deux barres
consécutives. Les profilés inférieurs sont donc généralement les éléments les plus sollicités. En
cas d'espacement variable, on supposera que Ia poussée est répartie sur la moitié de chacune
des ouvertures au dessus et au dessous de la barre (à I'exception des barres situées aux
extrémités supérieure el inlérieure de la grille).

La vérification des éléments constituant la grille porte sur :

-la résistance des prolilés soumis à une flexion entre les deux appuis latéraux ;

-la résistance des profilés au niveau des appuis dans les murs latéraux (cisaillement de
l'âme);

- la résistance de la section d'appui en béton armé.

4.2 - DIMENSIONNEMENT D'UNE GRILLE A BARRES HORIZONTALES EN APPUIS SIMPLES
SUR LES MURS LATEBAUX

4.2.1 - Description de I'ouvrage

Les données géométriques nécessaires au calcul des éléments de la grille décrite sur la
ligure 9.15 sont les suivantes:
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E: écartement entre axes de deux profilés successifs en section courante
ER: distance entre le sommet de la semelle et l'axe du profilé inférieur
I: largeur des barres horizontales entre appuis
ff: hauteur totale de I'ouvrage entre sommel de la semelle et axe du profilé supérieur

Remarque
Le contrefort central est constitué ici par une structure en béton armé. ll aurait également été
possible de concevoir une pièce métallique de même forme générale pour jouer ce rôle.

COUPE A-A

E=O.9

.00

A

figure 9.15 : barrage à grille verticale et barres horizontales

4.2.2 - Choix du profilé

L'hypothèse de cas de charges retenue conespond à un choc de lave (en situation accidentelle)
sur toute la hauteur de l'ouvrage jusqu'au niveau de la barre supérieure. La poussée exercée est
estimée à trois fois la poussée hydrostatique.

La poussée moyenne s'exerçant sur le profilé inférieur de la grille (par mètre de largeur) est égale
à (figure 9.16) :

: t" (z t,-1.u,) (3.n,)
l)=

2

En section courante, E- = + soit p = 3.1*. h- E

/r : hauteur entre l'axe de la barre inférieure et le sommet de la lave (dans cet exemple)

La barre est assimilée à une poutre sur deux appuis soumise à une charge uniformément
répartie. Le moment maximal, au milieu de la barre inférieure, est égal à :

I I
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M,,,- =4 (valeur à pondérer en fonction de la situation envisagée)I
Le module de flexion minimal requis pour un acier 5235 est tel gue W"L", 

M ''l 
'or,

La flèche maximale (obtenue au milieu de la portée de la poutrelle) est donnée par
, 5.o. L'

'r '* - t\ta. p.. 1
)'

E : module d'élasticité longitudinale de l'acier égal à 210000 N t mm2

l, : moment d'inertie par rapport à I'axe y (anciennement /-. )

Saul cas particuliers, aucune limitation de la flèche n'est généralement imposée pour le calcul
des éléments d'une telle grille.

HE 280 A
€n sÊcllon couronle

57"(h

3%(h+Er)

---1
I

hihouleur enlro
I oxc da lo borrc ÉludlÉa

. let le sommel de lo love
1E/21

-+----'+

-1.
\
LProttts HE 280 B Jolnllfs

ou niveou de lo borra infÉrieure

. Application numérique

figure 9.16 : réparlition des poussées sur la barre inférieure

E =0,9m I En = lm ; L= 4,l4ni Acier 5235

On a donc 7r = =l).2tt8 MN lnt
2

,....- = 
t''2t'1'o'*' 

= 0,-599 MN.nr=599(XX) N.nrttr§ g

d'oitIÿ, >599000'10t =2519.llt mni=2549 cnt]

La bane inférieure de la grille serâ constituée par deux poutrelles HE 280 B jointives et soudées
(W,.r, :2760cm.3).

Pour la barre située immédialement au dessus, on aura p=3.0,01-3,6-0,9=0,0972MN /nt
soit M,,,,n = 0,280 MN.nr

ro,or [24.5-ï. )(i.,)

d'oùW, >280000'10' =1t91.10' trtrnl= llgl t:nrr
235 I

Ce module de llexion correspond à un seul profilé de type HE 280 B (|,y"r.,. = I 376cmt )
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Pour un HE 280 B, 1, = l9270cma d'où la flèche maximale pour cette barre sera égale à

s.(o.ostz.too\-4.t'f - ' ' :=0,0166m=l,7cnr'' n"E 3u. 2loooo. Ion . t9270. to-r
4.2.3 - Résistance des appuis des poutres dans les murs latéraux

Les appuis sont généralement réalisés de part et d'autre de la grille par des profilés métalliques
dont une partie, plus ou moins importante, est encastrée dans le béton pour réaliser une sorte de
glissière. Chaque profilé horizontal est calculé comme une poutre sur deux appuis soumise à une
flexion simple. Les vérifications concement le profilé au droit de l'appui (cisaillement de l'âme) et
la section de béton en aval du profil. La rupture du béton sous l'eflet des pressions exercées par
le profilé d'appui peut survenir par éclatement, glissement, fendage ou écrasement local (figure
9.17). La zone superficielle du béton soumise à des pressions localisées peut ê1re renforcée par
un ferraillage du type frettage dimensionné conlormément à I'article A.8.4 el I'annexe E.8 des
règles BAEL 91 [9.8].

Eclolemenl Glissement

Fendo g€ Ecrosemenl Locol

tigure 9.17 : hypothèses de ruplure du béton au niveau d'un appui soumis à une pression
localisée (d'après[9.8[.

L'appui est généralement réalisé par encastrement total d'un profil en U (ou H) dans le béton
pour réaliser une sorte de glissière dans les murs latéraux. Nous abordons pour mémoire le cas
d'un encastrement partiel d'un profil en H poursouligner les risques liés à cette conception :
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. Encaslrement partiel d'un orofil en H

Le développement ci-dessous met en évidence les limites d'une telle conception (figure 9.18) à
laquelle on préférera autant que possible l'encastremenl total d'un profil de type U

Consolc
coul e

Trous permetlont l'évqcuolion
de l'eou.

'1 Mur lolé.ol

disronce enlre deux
borres horironloles

figure 9.18 : appui verlical d'une grille à barres horizonlales réalisé par encaslrement
parliel d'un profil en H

Cette disposition ne présente aucun avantage au niveau de la résistance et du fonctionnement.
L'effort est en effet repris essentiellement par les ailes du profilé encastré qui travaillent en
flexion sous I'elfet de la poussée des barres horizontales. Dans cette disposition, il convient de
vérifier que les dimensions des profilés choisis pour les barres horizontales et les appuis
latéraux verticaux sont compatibles.

On peut imaginer qu'il se crée une torsion du profil qui engendre deux répartitions de
contraintes triangulaires sur chacune des ailes encastrées. Ces forces sont susceptibles de
causer une rupture de coins de béton par glissement (figure 9.19).

En écrivant les équations d'équilibre du système et avec les hypothèses de répartition
triangulaire, on peut calculer les forces P1 et P2 et les contraintes de compression o, et o.
exercées respectivement par les ailes aval et amonl du profilé sur le béton (on néglige ici le
béton confiné entre les ailes qui, en toute rigueur, doit également participer à la résistance d'un
tel encastrement). Avec ces hypothèses, on démontre qu'il est possible de dépasser la
contrainte admissible de compression du béton au contact de la semelle du profilé et du béton.
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DO

AMONT

Béton confiné

F F

Risque d'inflexion
do l'oilo

Lign€ de rupture
proboble

figure 9.'19 :hypothèse de répartition des contraintes dans le béton en cas
d'encaslremenl partiel d'un profilé en H

On peut cependant admettre une plastificalion locale du béton et une diminution de la
contrainte dans les sections en avant du profilé glissière. De manière générale, on aura intérêt à
éviter ce genre de situation extrême en adoptant le dispositif décrit plus loin. De plus, l'aile du
profilé sur laquelle s'effectue I'appui peul être soumise à une contrainte de flexion augmenlant
avec l'excentricité de la force lusqu'à dépasser la limite d'élasticité de l'acier.

Dans les cas ou cette solution est malgré tout retenue, il est souhaitable de prévoir un dispositif
d'ancrage soudé sur la semelle amont du profilé afin d'aboutir à une distribution d'elforts dans le
béton plus favorable (figure 9.20)

ÂMONT Ânc.ooE souda
sur lo- samalla
du profi16

lrocilon dons
I'oncroga

F.!

comprossioh sul

AVAL €

l'6m. du p.otilâ

F cn comprusion

figure 9.20 : hypothèse de répartition des contraintes dans le béton avec un ancrage
soudé sur la semelle amont du protilé

. Encastrement total d'un orolilé en U dans le béton

Cette disposition est préférable pour assurer l'appui des barres horizontales de la grille. Le profil
d'appui sera généralement constitué soit à partlr de tôles pliées eVou soudées, soit par un profil
de lype UAP ou UPN.

Cet élément a pour rôle de répartir la poussée exercée au droit de chaque barre horizontale et
de la transmettre au mur en béton. La force de poussée .I,' est supposée appliquée au milieu de
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la largeur de la partie plate de l'aile du U. On aura intérêt à placer cet élément un peu en retrait
par rapport au bord du mur pour permettre la réalisation d'un chanfrein.

Cette solution permet de s'affranchir des problèmes de compression du béton dus à Ia torsion
du profil et de flexion des ailes. Le seul problème reste la vérification au cisaillement de la partie
située en avant du profil. On élimine avec ce genre de disposition la contrainte supplémentaire
due à la torsion du profil.

L'équilibre du massif en avant du profilé est étudiée en considérant deux sections
correspondant à des lignes de rupture probables sous I'effet de la force F..
La section 1 (d'une hauteur égale à I'espacement pris en compte pour le dimensionnement du
profilé) doit être calculée en flexion composée avec un moment de flexion égal à .F .r/, et un

effort normal égal à F
La section 2 est calculée comme une console courte de hauteur r/ et de largeur L. la lorce F
exercée par la poutre horizontale s'applique sur une distance verticale égale à D, soil E+E^
pour la barre inférieure et E en section courante (figure 9.21).

Section 1

Zono comprlm6a

Zone lendue

MG

I

I

b

Sectio n
2

1h

I
d1

lF

d
D=E+Er pour le prolil€ inférieur

console courle D=E en section couronle

figure 9.21 : vérification de l'appui du profilé selon un modèle de console courle

La figure 9.23 propose un principe du ferraillage du voile au niveau de I'encastrement du prolilé
glissière. ll conviendra d'étudier la nécessité de transmettre à des aciers verlicaux les efforts de
traction repris par les cadres au niveau de la section 1.
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COUPE A-A
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r=6s

Er= .oo
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l! voll. RG

RG

B

VUE DE DESSUS

ligure 9.22 : positionnemenl des coupes de la ligure 9.23 sur les vues en plan et en
élévalion du banage à grilles horizontales

Ferroillge
prlncipol du vollê

on1

Seciion2
B

Codre du ferroillge
de lo console

Coupe 1 voile RG Coupe BB du voile RG du ferroilloge

figure 9.23 : principe de ferraillage du voile au niveau de l'appui du profilé
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4.2.4 - Dispositions constructives

Le profilé métallique servant d'encastrement aux barres horizontales de la grille peut être
encastré dans le mur en béton par I'intermédiaire d'armatures soudées sur sa face interne de
manière à le solidariser parlaitement de I'ensemble en béton (figure 9.24). Un profilé de ÿpe H

peut également être adopté sous réserve de I'encastrer totalement dans le béton (poids d'acier
supérieur). Les arêtes constituent une zone particulièrement exposés et peuvent être protégées
par un profilé mince lormé à froid ou des comières laminées. En l'absence de protection, les
arêtes sont au minimum chanfreinées à l'amont et à l'aval du profilé d'appui (5 cm minimum).

Amont

Prorila tÿp. HÊ4. HEA

Âncrogrr rur lo focr
omonl du p.ôlll{t

Avo I

Amoni

Prorlla typ. UAP.UPN ou lôlr pll66

Avol
Àrmolurar dn sc.ll.manl
!oudÉ.! 3ur l'ôm.

Amont

plol r€ndu ou
qu.ua da coupa

Avol

Amont

lô1. loma. à lrôld

dirposilit

Avol

figure 9.24 : exemples de dispositifs de scellement du profilé d'appui vertical
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CONCLUSION GENERALE

La conception d'aménagements de prolection des biens el des personnes contre les risques
torrentiels nécessite fréquemment l'emploi de barrages de correction torrentielle.

La bonne conception de ces ouvrages repose sur:

- la connaissance et la quantification des phénomènes torrentiels et de leurs interactions
avec les ouvrages ;

- la connaissance et la mise en oeuvre de rràgles particulières de calcul et de
dimensionnement des construcüons, intégrant les ÿpes de slructures et les caractères
des matériaux adoptés (principalement le béton et I'acier) ;

- la prise en compte de critères de taisabilité technique et économique et de la durabilité.

Le document proposé ici ne constitue qu'une introduction à l'ensemble de ces divers aspecb.

A I'issue de sa râJaction et compte tenu de l'expérience acquise par l'observation ou au cours de
la conception de divers projets, il semble intéressant d'évoquer les points ci-après :

. Confronté à la diversité, la variabilité et la complexité des phénomènes tonentiels, il est important
pour le concepteur :

- d'observer les phénomènes et leurs conséquences, leurs traces récentes et/ou
anciennes, dans les zones non aménagées, au contact des ouvrages et dans leurs
zones d'influence. Cette observation est nécessaire pour "calei' les résultats d'éventuels
calculs, mais surtout pour comprendre et adapter les teciniques de protection ;

- de consulter et de prendre en compte les autres sources d'inlormation ou d'expérience :

témoins, archives, exçÉrience des "anciens", collègues de travail ;

- de ne pas nfl;liger l'approche hydrologique et les importants progrès et apportrs de
l'hydraulique torrentielle: compréhension des phénomènes, modélisation et outils de
calculs ou d'analyse.

. A la lecture des règlements officiels de calcul des constructions d'une complexité parfois
excessive dans notre contexte de difficile quantification des phénomènes, le concepteur
inexpérimenté peut être découragé et se limiter à la mise en oeuvre de "copies" d'ouvrages
précédemment réalisés.

Pourtant, la compréhension des phénomènes qualitatifs pris en compte par les méthodes de
calcul est à la portée de tous, moyennant un effort personnel limité. Dès lors, la connaissance et
l'intQtration des rfules quantifiant ces phénomènes et le dimensionnement des structures
apparaissent plus abordables. Par ailleurs, grâce aux progrès des outils de calcul informatique, il
est désormais possible de mettre en oeuvre ces rfules sous des formes moins fastidieuses et
d'accès plus simple.
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On peut alors avec du "bon sens" envisager des évolutions et adaptations d'anciens ouvrages,
être plus efficace et plus créatif. L'investissement est donc largement rentabilisé et permet de
découvrir que le béton et l'acier sont des matériaux "tolérants".

. Pour de multiples raisons liées au contexte technico-économique, au choix d'hypothèses ou de
modes de calculs, au respect de critères écologiques et paysagers, aux modalités de gestion des
ouvrages, des réponses constructives variées sont parfois envisageables pour la maîtrise d'un
phénomène ou de ses manifestations. En conséquence, il est nécessaire de hiérarchiser les
diverses contraintes participant à la définition d'un aménagement.

. Enlin, s'agissant de phénomènes naturels, la part de l'incertitude resle forte mdgré les progrès
de la connaissance : le concepteur doit faire preuve d'humilité et accepter que la nature ail
parfois le demier mot.
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Annexe 1

Mode de calcul de la fosse d'affouillement naturelle
d'un barrage de correction torrentielle

RAPPELS

Les essais réalisés par SOGREAH afin de proposer le mode de calcul présenté ci-après ont été
conduits pour des pentes d'atterrissement de 2 à 10% environ et pour des échancrures
trapézoidales à fruit de 1/1 .

NOTATIONS

O débit liquide total
q débit liquide par unité de largeur
Qs débit solide total
qs débit solide par unité de largeur

H" charge théorique sur seuil

h" hauteur d'eau sur seuil
vr/ ?4

Ze cote d'eau moyenne sous
seuil

Zf cote de fond moyenne sous
seuil

hc hauteur de chute

p profondeurd'affouillement

L longueurd'affouillement
(au sommet)

Profil longitudinal

Profil transversal
xd distance entre le seuil et le

début de la fosse
tui

x'd distance au début du fond de
la fosse

T
lE

Zc

z1
?

1

-----s 
-

Zc
xi distance à la fin du tond

xî distance à la lin de la losse

\o largeur de l'échancrure au
au plancher

I largeur du sommet de la
fosse

243

\



soit

APPLICATON A UN EXEMPLE

NB : Les données doivent être en mètres

. Données de bases

Les données initiales nécessaires sont :

- le débit de projet Q

- la granulométrie des matériaux (dgs) : 95 o/" des
matériaux en poids sont inférieurs à ce diamètre

- la hauteur de chute hc

- la largeur de l'échancrure (en fond de cuvette) l=o

Calcul de la charge. du débit par unité de largeur et de
la largeur à mi-charoe

- la charge H" vérifie (cf. abaque n' 1 où on prend B
largeur du chenal à l'amont egal à Ç.)

4
Q = 0,385.r17d.(qo . Hrÿ2 + 

- 
Hsÿ2)

5

4
Q = 1,705.(l=o . H"æ +- n"æ)

5

- le débit par unité de largeur q s'écrit alors

2
g.(_. Hs)3 = 1,705 Hs3/2

3

- la largeur \ (à mi-cfiarge)

l==L"o+H,

. Profondeur théorique

La prolondeur theodque d'affouillement A est donnée par
la lormule

(Q'fi"10'oao
A = 0,88

Exemole

O = 30 ms/s

des = 0,7 m

hc=3m

Ç=3m

Hs = 2,35 m

Q = 6,14 m3/ÿml

Ls = 5,35 m

A=5,09m

q

deso'372
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Coefficients de correction

- calcul du coefficient C

H"'h"

l-s2

- lecture sur l'abaque 2 des valeurs des coeflicients
correcteurs (8, R',et R',)

. Dimensions de la fosse

-prolondeur P=A.R

-largeur l=A.R'

-longueur L=A.R"

. Affouillement en pied de seuil

- abscisse du jet en fond de fosse

xj-
- 

Hr.(h" + p)
3

- profondeur en pied de seuil (valeur par excès à retenir
par sécurité)

xj

2

C =0,246

R = 0,85
H' =2,26R' =2,2O

F=4,33m

l='t 1,50m

L = 11,20 m

xj = 4,79 m

Ps = 1,93 m

. Remaroues

On n'oubliera pas que la hauleur de chute est la différence entre la cote de charge sur le seuil et le
niveau d'eau au pied du seuil (niveau moyen) ; ou bien faute de mieux, la différence entre la cote
du bas de l'échancrure et le niveau du fond au pied du seuil (fond moyen hors affouillement).

D'autre pad, la profondeur obtenue est comptée sous le niveau d'eau au pied du seuil.

Ainsi, si on note 4eulla cote du fond de la cuvette du seuil et 4ona la cote du fond de la focse, on
a:

4ond= 4euit + Hs _ hc - p

où H" est la charge sur le seuil.

Au contraire, la longueur et la largeur sont à porter au niveau du fond moyen sous éctancrure.

Enfin, on n'hésitera pas à prendre une marge de sécurité de 10 % à 20 y" pour tenir compte de
I'imprécision des relalions empiriques établies,
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. Dessin de la fosse

Pour compléter le dessin de la fosse, on prendra pour les bords un fruit de 1/'l et on tracera un
fond plat.

On obtient le schéma ci-après :

?rdlhqhtÀrd

fo)l

-\- T
?

l
7,

zî

z,

?roflbapg.À
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Abaque n' 1

Détermination de la charge en fonction du débit
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L

,
tL=

; EgÈ.3s
e44

c

a
E

Abaque n" 2

Détermination des coefficients de conection

0.5

3

2

0.,

0.8

0.7

0.6

0.5

0 1

]ls ! chargê sur lc sauil
r- lls.hc

Lsl
hc = h.ut$r dc chutc
Ls - lrrgcur d'échrncrur'

i rni-tàrrgr

Profondêur = R.A

Lrrgrut = R'.4
Longurur = R".A I h( 0.!(l 0.616

hc ! hrulrur dr ôutc
q , dibit par unité dr lzrgurur
dr5. gnnutonrélrie

d

:vrr A : 0-CE

0.1?2

95
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Annexe 2

Mécanique des sols et études géotechniques

1 - LES ESSAIS COURANTS

1.I - INTRODUCTON

Nous présentons ici, sommairement, Ies caractéristiques classiques de mécanique des sols et les
dispositifs d'essais ou de mesures habituels permettant leur obtention. On peut se reporter, soit
aux normes éventuelles définissant les procédures d'essais, soit aux documents [5.6] et [5.13] pour
plus de précisions.

1.2 . CARACTERISTIQUES D'IDENTIFICATION

'1.2.1 - lntroduction

Un sol est un mélange de particules solides (minérales et parfois organiques) constituant un
squelette aux propriétés propres, d'eau (pouvant circuler ou non entre les particules) et d'air ou de
gaz. Leurs proportions respectives sont identifiées par divers paramètres définis à partir des
volumes et poids de ces trois phases (cf. figure 1).

Ws : poi«ls des grains
solides

Ww : poids de l'eau

Wa : poids de l'air

W : poids tolal du sol

Pord5 Ya!q!§-: Vs: volume des
solkJes

grains

Vv :volume des vides
entre les grains

t 
V,n: volume de I'eau

Va :volume de l'air

V : volume total

figure n" 1 : composilion d'un sol

1.2.2 - Poads volumigues (dits aussi poids spécifiques)

On rencontre les notations suivantes :

y : poids volumique (total) du sol en l'état
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Ts : poids volumique des grains solides Ts = WÿVs

Td : poids volumique du sol sec Ta = Ws^y'

1* : poids volumique de l'eau .tr = WWlÿw - 0,01 MN/nÉ

16 : poids volumique du sol humide : poids volumique (total) du sol en un état humide.

1""1 : poids volumique du sol saturé : poids volumique (total) du sol dans un état saturé,
(avec tous les vides occupés par de l'eau).

y' : poids volumique déjaugé (lorsque le sol est entièrement immergé)
Y'= Tsat - Yw

La mesure de y" est réalisée en laboratoire à l'aide d'un pycnomètre (norme P94-054). Les
mesures de T Th, ]6 sont réalisées à I'aide de mesures de volumes (soit en labo sur carottier pour
certains sols, soil in situ : densitomètre à membrane) et de pesées. On peut également utiliser des
méthodes de mesures nucléaires in situ : nucléo-densimètre et double sonde gamma (méthode au
coût élevé).

1.23 - Paramètres de répartition

* Teneur en eau

Rapport du poids de l'eau au poids des grains solides d'un certain volume de sol (souvent exprimé
en pourcentage).

w = WwAÂIs [. 100(en pourcentage)]
essai selon norme P 94-050

* lndice des vides

Ræært du volume des vides au volume des grains solides.

e = VvÂy's

tk Porosité

Rapport du volume des vides au volume total.

n=WÂ/

* Degré de saturation

Happort du volume de l'eau au volume des vides (souvent exprimé en pourcentage)

S, = VwÂy'v [. 100 (en pourcentage)]

'1.2.4 - Relations entre paramètres

n=e/(1+e)

y=ys.(1 +wÿ(l +e)

yo=(1 -n).1"=y(1+w)

Tsa=Yd.(1 -Yr,/Yr)+Yw

e=(yJto)- l

wsat = yw . (1/to - llfJ [. 100 (en pourcentage)]

Y'=Yd.(1-rr/r")
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Nota : en dehors des particules organiques et du gypse que l'on renconlre malheureusemenl parfois dans
les lorrents, la valeur de 1. : poids volumique des grains solides varie dans des proportions assez
laibles et on relient souvent Ts = 0,027 MNI/mr. En le considéranl comme constant, on peut alors
décrire un sol à I'aide de deux paramèlres variables el indépendants :

e (indice des vides),
w (teneur en eau).

1,2"5 - Granulométrie (normes P 94-056 et PrP 94-057 - 1 et 2)

Elle détermine la répartition des grains (en pourcentage de poids) suivant leurs dimensions. Elle
est réalisée:

- par un tamisage mécanique pour les grains de diamètre supérieur à 80 pm ;

- par un essai de sédimentation pour les pafticules de diamètre inlérieur à 80 pm.

Les résultats sont traduits sous la forme d'une courbe granulométrique (figure n" 2).

figure nl 2 : courbe granulornélrique

Celle-ci permet la définition de divers paramètres :

Soit De le diamètre des grains tel que le pourcentage en poids de grains de diamètre inférieur'soit p%.

C, = D6s/D16 est un coefficient d'uniformité dit de Hazen.

Pour C, < 2 on parle de granulométrie uniforme.

Pour C, > 2 on parle de granulométrie étalée.

Cc = (D3o)z/(Dro . Doo) est un coefficient de courbure.

TTECANTOUE DE§ SOLS €NêLY§ES 6BANULOIIET6IOUES
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La terminologie granulométrique courante est la suivante

cailloux graves 9106 sable sable lin limon argile

Diamè1re
des grains

20 mm 2mm 0,2 mm 20 pm 2pm

Selon la classification gârtechnique des sols du Laboratoire des Ponts et Chaussées, on distingue
deux grands types de sols non organiques : les sols grenus dont 50 % d'éléments en poids sont
supérieurs à 80 pm et les sols fins dont 50 % d'éléments en poids sont inférieurs à 80 pm.

1.2.6 - Argilosité

Elle met en évidence l'influence de la teneur en eau du sol sur certaines de ses propriétés et
notamment sa Gonsistance.

Elle exprime globalement la quantité et l'activité de l'argile (au sens granulométrique du terme)
contenue dans celui-ci :

On peut la caractériser par:

- l'étude des limites d'Atterberg (norme PrP 94{51-1 et 2)

ll s'agit de teneurs en eau détinies conventionnellement à partir d'essais sur la lraction
du matériau passant au tamis de 0,42 mm.

On définit la limite de liquidité W1, la limite de plasticité Wp et l'indice de
plasücité lp = Ws - Wp i

- la valeur au bleu de méthylène VBS (norme P 9+068)

Ce paramètre représente la quantité de bleu de méthylène pouvant s'adsorber sur les
surfaces exitemes et intemes des particules du sol. Elle est donc liée à la "surface
spécifique" du sol, elle-même fortement liee à la quantité de particules argileuses. La
VBS s'exprime en grammes de bleu pour 100 g de sol.

1-2.7 - Essai d'équivalent de sable et indice de densité

ll s'agit d'essais spécifiques aux sols grenus.

Lessai d'equivalent de sable (norme P 18-598) permet une détermination rapide de la proportion
d'éléments fins susceptibles de "pollue/' un sol grenu.

En géotechnique, cet essai a perdu beaucoup de son intérêt depuis l'introduction de la VBS.

L'indice de densité 19 (appelé aussi densité relative et notée Dr) permet d'apprécier l'état de
densité d'un sol grenu pulvérulent.

On mesure ernax et e6n à l'aide d'essais pafticuliers en laboratoire (norme P 94-059) et
vl,lHv

lD= [. 100 (en pourcentage)]ô -ôemax emtn

On parle alors de sol lache pour une valzur de ls inférieure à 50 % et de sol sené ou compact pour
une valeur de lD supérieure à 50 o/o.
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1.3 . CARACTERISTIOUES MECANIOUES

1.3.1 - Résistance au cisaillement

1.3. 1.1 - Notions oénérales

Le mécanisme de rupture essentiel des sols est la rupture par cisaillement. Les ruptures par
compression des sols sont en fait des ruptures par cisaillement le long de surfaces où se
développent certains états de contraintes. L'appréciation du mécanisme de rupture par cisaillement
d'un sol a fait l'objet de nombreuses recherches en mâxnique des milieux continus. ll a conduit
aux développements de nombreux schémas rhéologiques et de diverses lois de comportement
(relaüons liant contraintes et déformations).

Le schéma le plus couramment utilisé pour apprécier la rupture des sols par cisaillemenl est un
schéma élasto.plastique dit de Mohr-Coulomb.

On rappelle, en préalable, que les contraintes effectives (o', r') sont celles effectivement subies
par les grains solides. Dans le cas d'un sol à l'état saturé, eau et squelette solide sont intimement
mélangés. Les contraintes subies par une lacette de sol (section de matière solide et d'eau) et qui
physiquemenl sont les plus pratiquement mesurables sont dites contraintes totales (o, r).

Elles se décomposent entre contraintes elfectives (contraintes intergranulaires) et pression
interstitielle du liquide u.

Contraintes effectives et contraintes totales sont reliées par les relations de Tezaghi :

o=o'+u
l=a'

Le schéma de Mohr-Coulomb définit le domaine possible des valeurs de contraintes normales o et
tangentielles t en l'absence de rupture. En contraintes effectives, ce domaine est limité par une
courbe intrinsà1ue assimilée à une droite dite droite de Coulomb.

Sur la limite du domaine, c'est-à-dire pour un état de contrainte (o', t') appanenant à la droite, le
sol est considéré comme ayant un comportement plastique, c'est-à-dire susceptible de fortes
déformations sans augmentation des contraintes.

A I'intérieur du domaine, le sol est considéré comme ayant un comportement élastique linéaire.

ôe

o(

P' Domoin" éloslique

r'

c'

0

figure n'3: droite de Coulomb
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L'obtention de la droite
sols par application de
limite élastique.

1 = t'= C'+ o'
ou 1= c'+ (o

Cette droite (cf. Iigure n'3) Iait apparaîlre une ordonnée à l'origine appelée cohésion effective
(cohésion drainée) : c' et une pente définie par un angle g' dit angle de frottement inteme effectif.
Ces paramètres sont également dénommées "à long terme".

L'angle de frottement inteme etfectif se rattache principalement aux frottements qui se manifestent
aux points de contact entre les grains du sol. La cohésion effective se rattache aux forces
d'adhésion entre particules. Elle est indépendante de toute contrainte normale. La cohésion
ettective esl caractéristique de l'état surconsolidé des limons et des argiles. Les sols grenus et les
sols tins normalement consolidés ne présentent pas de cohésion effective.

Le schéma précédent traduit correctement la résistance au cisaillement d'un sol dans un état
permanent de pressions interstitielles par une des deux relalions :

intrinsèque d'un sol est réalisée à l'aide de divers essais de mécanique des
Ia théorie des cercles de Mohr dont cette droite constitue l'enveloppe à la

tgp'
- u) tgq'

Lors de l'application rapide d'un chargement sur un sol saturé, l'eau incompressible
comparativement au squelette solide du sol, supporte au début I'essentiel des pressions totales
résultant du chargement (développement de fortes surpressions interstitielles). Puis il y a dans le
temps, une évolution de la répartition des pressions: par augmentation des pressions effectives
sur le squelette solide et diminution de la pression interstitielle. Cette évolution résulte d'une
expulsion de l'eau vers des zones de moindre pression interstitielle. On aboutit finalement à un état
d'équilibre permanent des pressions dit "à long terme", induit par les conditions aux limites.

Ce phénomène est dit de consolidation. Le temps mis pour atteindre cet état d'équilibre dépend
essentiellement de Ia perméabilité du sol.

Dans le cas d'un sol grenu saturé de perméabilité élevée, ce temps est très bref relativement à la
durée d'application du chargement. Un tel sol est considéré comme présentant instantanément un
comportement à "long terme" caractérisé par un état de pressions interstitielles induit par les
conditions hydrauliques aux limites. Sa résistance au cisaillement esl donc toujours
convenablement décrite par le schéma présenté précédemment (avec prise en compte des
éventuelles pressions interstitielles résultant des conditions hydrauliques aux limites).

Dans le cas d'un sol fin saturé, sur lequel on applique un chargement, la faible perméabilité de
celui-ci conduit à une importante durée du phénomène de consolidation et nécessite la prise en
compte de deux comportements de résistance au cisaillement. Un comportement à "long terme"
lorsque les pressions interstitielles ont atteint un état d'équilibre permanent et pour lequel on peut
mettre en oeuvre le schéma présenté ci-dessus. Un comportement à "court terme" conditionné par
le comportement de I'ensemble solide/eau intetstitielle. CeluÈci dépend de la compacité initiale du
sol et est indépendant du niveau de contrainte moyenne appliquée par le chargement.

Ce demier mécanisme est traduit par la définition, sous sollicitaüon rapide, d'un domaine possible
des valeurs de contraintes totales normale et tangentielle du sol en I'absence de rupture, limité par
une droite horizontale dont l'ordonnée à l'origine est qualifiée de cohésion à "court terme" c, (ou
cohésion non drainée). Cette caractéristique est définie à l'aide d'essais particuliers et la résistance
au cisaillement à "court terme" est définie par r = c, (cf. figure n' 4).
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figure n'4 : résistance au cisaillement à'court terme*
d'un sol argileux

On note, qu'ultérieurement à I'application d'un chargement et aux phénomènes de consolidation
pouvant en résulter, lorsque se développent des états de saturation du sol sans modification du
chargement, il ne doit être pris en compte qu'une résistance au cisaillement de type "long terme".

On note également qu'il est possible d'observer des pentes de ialus en sols grenus dont la stabilité
dépasse celle que laisserail présager l'absence de cohésion effective.

Cette stabilité résulte essentiellement d'une "cohésion apparente" due à des forces capillaires
d'intensités non négligeables. Une telle stabilité est fragile car fortement tributaire des conditions
de teneur en eau des sols.

1.3.'l .2 - Les différents essais et les caractéristioues obtenues

. Deux ÿpes normalisés d'appareillages : la boîte de cisaillement et le triaxial, présentés ci-après,
peuvent être utilisés en laboratoire en vue de l'obtention des caractéristiques de résistance au
cisaillement des sols. Selon leurs conditions d'essais, ils sont à même de permettre la
connaissance de caractéristiques différentes dont il est essentiel de bien apprécier la nature en
vue d'une utilisation judicieuse dans les calculs.

Dans tous les cas, ces essais de laboratoire comprennent deux phases : une première phase de
remise sous contraintes, puis une deuxième phase de cisaillement jusqu'à la rupture. Suivant les
conditions de drainage de ces phases, on distingue plusieurs types d'essais :

- les essais de cisaillement "non consolidé non drainé" U.U. (unconsalided undrained).

Ce sont des essais où aucun drainage n'est possible dans les deux phases. Dans le cas
d'un sol fin il ne peut donc y avoir consolidation et on est donc dans des circonstances
de "court terme" ;

- les essais de cisaillement "consolidé non drainé" C.U. (consolided undrained).

Ce sont des essais où il n'y a drainage que dans la première phase durant laquelle on
réalise la consolidation complète de l'échantillon. Par contre, aucun drainage n'est
possible pendant la phase de cisaillement. En mesurant la pression interstitielle au
moment de la rupture, on peut déterminer les caractéristiques de résistance au
cisaillement à "long terme" ;

o
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- les essais de cisaillement "consolidé drainé" C.D. (consolided drained).

Ce sont des essais où le drainage es1 possible durant les deux phases. On réalise la
consolidation complète de l'échantillon durant la première phase. Le drainage et une
vitesse de déformation très lente permettent de conserver à tout instant une pression
interstitielle nulle au cours de la deuxième phase.

. On note que, compte tenu de la granulométrie habituelle des sols de torrent, la mise en oeuvre
d'essais de ré§stance au cisaillement en laboratoire, à l'aide des appareillages normalisés
courants de dimensions réduites, ne permet généralement pas l'obtention de caractéristiques
significatives. En effet, il importe pour cela de :

L
- respecter un ratio minimal de l'ordre de 5 au tria(ial et de l'ordre de 8 à la

D,,,,* boîte de cisaillement;

avec L : largeur ou diamètre de l'échantillon de sol testé,

D*", : diamètre maximal des particules de l'échantillon de sol testé ;

- limiter l'écrêtement granulométrique de l'échantillon testé par ræport au sol réel à un
taux de 3O %.

Dans les appareils tria:<iaux courants, le diamètre de l'échantillon est généralement compris entre
35 et 70 mm. Dans les boîtes de cisaillement courantes, la section de l'échantillon est
généralement de 40 X 40 mm à 60 X @ mm.

. On note également la possibilité de réalisation d'essais "in situ" non normalisés : variantes
d'essais de cisaillement à la boîte et essai au phicomètre présenté ci-après.

* Boîle de cisaillement dite aussi parfois boîte de CASAGRANDE (norme Pr P 94.070)

On trouvera dans [5.13] le descriptif de I'appareillage type (cf.figuren"5). C'est un appareil
relativement simple de conception qui ne doit être uülisé que si les conditions de drainage de
l'échantillon peuvent être considérées comme sans ambiguilé.

o @ntraintc ôo.ûle

Demiboiro s9éraeu.e
llare)

Plân de cisatleæot

Orainæe
Conùâinte
rangÉnlielle Dcmibi!e inlôriEuæ

{mobilel

tigure n'5 : boî1e de cisailement

En pratique, pour les vitesses courantes des essais, les essais signilicatifs concement
essentiellement des sols grenus perméables où peuvent être réalisés des essais C.D. permettant
la connaissance de caractéristiques à'long terme" c', «p'.

Ê@wue -
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figure n" 6 : cellule triaxiale

On trouvera dans [5.1 3] le descriptif de I'appareillaSe type. L'échantillon est toujours préalablement
saturé. Cet æpareillage permet:

- des essais C.D., donnant les caractéristiques à "long terme" c', g', mais de mise en
oeuvre longue ;

- des essais C.U., préféres aux précédents. Grâce à la mesure de la pression interstitielle,
ils permettent une connaissance plus rapide des caractéristiques à "long terme" c', g' ;

- des essais U.U., permettant la connaissance de la cohésion à "court terme" cu.

* Essai au ohicomètre

ll s'agit d'un nouvel appareil d'essai in situ mais dont l'exploitation des résultats n'est pas encore
normalisée. ll permet de mesurer directement dans un forage la résistance au cisaillemenl du sol,
ce qui permet de s'affranchir des problèmes de prélèvement d'échantillons.
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ù Triaxial(norme Pr P 94.074-1-2 et 3)

C'est l'appareil le plus utilisé pour l'étude des sols fins car il donne les mesures les plus précises el
fiables (cl. figure n' 6).

Cellule triaxiale \



Le volume de sol concemé par l'essai est relativement important ce qui autorise son exploitation
dans des sols relativement grossiers.

CPV 1o t=T/s
Î

o

@

@ o.sr.
de lirrsn

@s,t.
Phi romitr iqur

C

L s--T(.d.1

figure n" 7 : appareillage el principe de I'essai au phicomèlre

Le principe de l'essai (cf. figure n" 7) consiste à réaliser un lorage vertical, à y introduire une sonde
cylindrique dilatable dotée de dents annulaires horizontales. Par dilatation de la sonde, on crée
une pression horizontale o puis on exerce un etfort vertical de traction T jusqu'à rupture. On obtient
ainsi un point (o, t). Le ÿpe de forage à réaliser est généralement identique à celui utilisé pour
l'essai pressiométrique.

't.3.2 - Résistance à la rupture du sol sous fondations superficielles rigides

1.3.2.1 - Présentation

On recherche et on peut généralement, pour les hauteurs courantes des barrages de correction
torrentielle, mettre en oeuvre des solutions de fondations superficielles rigides par semelles
filantes.

On doit vérifier que les contraintes verticales appliquées par la semelle au sol de fondation ne
conduisent pas d'une part à un phénomène de rupture du sol considéré comme un matériau
élasto-plastique et d'autre part, que les tassements du sol ne sont pas excessifs ou préjudiciables.

Les tassements à prendre en compte peuvent être globaux ou ditférentiels et leur étude est
généralement conduite à partir de valeurs moyennes des contraintes verticales appliquées.
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Les justifications vis-à-vis des risques de phénomène de rupture du sol sont étudiées par
comparaison enlre une valeur de référence q',51 lraduisant l'état des contraintes verticales
appliquées résultant de la semelle et de son chargement et une valeur admissible de contrainte
verticale o.6. traduisant l'état de contraintes pouvant être admis, compte-tenu du sol, de la
configuration de semelle et de chargement envisagée et de l'état limite considéré.

Cette valeur admissible est fortement réduite (par l'intermédiaire d'importants coefficients de
securité) vis-à-vis de la valeur moyenne de contrainte verticale pouvant conduire à rupture du sol.

Cette limitation des contraintes admissibles réduit implicitement l'ampleur des tassements, ceux-ci
étant d'autant plus importants que le sol est dans un état proche de la rupture.

Dans certains contextes de sol et de structures, I'application de la démarche ci-dessus n'exclut pas
l'apparition de tassements préiiudiciables et il impofie d'étudier spéciliquement les phénomènes de
tassement.

Compte tenu de la nature des structures courantes des banages de correction torrentielle et de lâ
destination de ceux-ci, ainsi que de la nature habituellement grenue des sols tonentiels, les
risques de tassements préjudiciables à ces types de banages sont faibles. En conséquence,
généralemenl, on examine essentiellement les risques de déformation et de rupture du sol dans le
cadre des justifications des états limites de mobilisation du sol.

Dans les cas (à éviter le plus possible) d'une semelle monolithique de fondation de barrage, soit
sur des appuis de nature ou de caractères très différents (sol et rocher, sols à des niveaux
d'enfoncement différents, sols de sensibilité au tassement différente), soit susceptible d'appliquer
un état fortement hétérogène de contraintes verticales, il est cependant nécessaire d'examiner et
de prendre en compte d'éventuels tassements différentiels.

1.3.2.2 - Caractéristioues de résistance du sol en fondation

Les phénomènes de rupture ou de déformalion du sol de fondation pouvant conduire à la ruine
d'un banage de conection torrentielle ou à des désordres inacceptables pour celui-ci sont
pratiquement examinés dans le cadre des justifications des états limites de mobilisation du sol.
Ces études nécessitent le calcul de q', : contrainte de rupture du sol sous charge verticale centrée.
ll est prescrit d'évaluer celle-ci selon une procédure précise faisant appel aux résultats de mesures
dans le cadre d'essais in situ.

ll peut s'agir d'essais pressiométriques foumissant une valeur caractéristique du sol de fondation
P1"t: pression limite nette équivalente ou d'essais pénétrométriques statiques foumissant une
autre valeur caractéristique q." : résistance de pointe équivalente.

1.3.2.3 - Diverses remarques

. Le calcul de q', à partir de caractéristiques (e, c', g') de résistance au cisaillement des sols n'est
pas présenté ici. Celui-ci est aujourd'hui déconseillé. Bien que fondé sur une approche théorique
sérieuse, sa validité est limitée par les ditficultés de détermination précise et significative des
cohésions, celles-ci ayant une lorte influence dans la méthode associée de détermination d'une
valeur de q'r.
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. Les résistances à la rupture en fondation (traduisant cependant des phénomènes de résistance
au cisaillement) peuvent dans certains sols présenter des valeurs différentes à "court terme" et à
"long terme".

Dans les sols fins, c'est généralement le comportement à "court terme" qui entraîne la plus faible
résistance. C'est pourquoi un essai de type pressiométrique (essai rapide) est considéré comme
significatif du comportement des sols en fondation. Dans le cas des sols grenus (sols courants
dans les torrents), ne présentant généralement qu'un seul type de comportement à "long terme",
l'essai pressiométrique est également significatif .

. Compte tenu des ditficultés de détermination de o"6, à l'aide de quelque méthode ou essai dans
les sols de tonents, on a longtemps adopté pour l'étude des fondations des barrages de
correction torrentielle une approche particulière.

Globalement, elle consistait à retenir en équilibre de portance (sensiblement âluivalent à
l'équilibre limite de service de mobilisation du sol) une valeur de o"6* dê I'ordre de 0,2 à 0,4 MPa
et en âluilibre de poinçonnement (sensiblement âluivalent à l'éguilibre limite ultime de
mobilisation du sol) une valeur de o.6. de l'ordre de 0,3 à 0,6 MPa. Ces valeurs esümées
globalement n'intégraient généralement qu'une appréciation partielle des caractéristiques du sol
présumé homogène. Notamment, les influences de la configuration de fondation et des
caractéristiques (inclinaison, excentricité) de la résultante des actions ne pouvaient être prises en
compte.

Cette démarche, très critiquable dans le fond, n'a pas conduit à l'observation de nombreux
désordres.

. On doit noler qu'un sol "courant" de torrent, bien que pouvant généralement être considéré
comme un bon sol de fondation, ne peut supporter des hauteurs d'ouvrages trop importantes.

On ne peut vraiment fixer de seuils limites en référence à la seule hauteur des barrages car c'est
l'ensemble : hauteur de barrage, excentricité et inclinaison de la résultante des actions sur la
semelle qui principalement détermine des limites. On restera donc prudent vis-à-vis des valeurs
indicatives de seuils limites en hauteur, parlois proposées afin d'alerter les projeteurs.

1.3.2.4 - L'essai pressiométrique Menard (norme NF P 94-110)

ll permet, à partir d'un forage soigné préalable, d'obtenir des courbes contrainte-déformation du sol
à I'aide d'une sonde dilatable (6 moyen 60 mm) (cf. figure n" 8) et d'en déduire des valeurc de
pressions limites du sol à différentes profondeurs. Ces différentes mesurcs, apres interpretations,
conduisent à la détinition d'une pression limite nette équivalente Au- (valeur globale représentative
des caractéristiques moyennes des sols intéresses). ll foumit également la pression de fluage p1 et
le module pressiométrique EM souvent utilisé pour le calcul des tassements sous fondation
superficielle rigide.

Cet essai est considéré comme applicable à tous les types de sol. La norme recommande
certaines techniques de forage en fonction des terrains rencontrés et fixe des conditions de
diamètre de lorage en fonction de la sonde utilisée. Elle fixe également tout le mode opératoire de
l'essai et son interprétation. ll est conseillé de faire des essais tous les mètres mais un espacement
de '1,5 m semble suffisant dans les sols de tonenl.

La profondeur de sol exploré doit être d'environ 1,5 B sous le niveau de la fondation, B désignant
la largeur de celle-ci (sauf si on rencontre un substratum résistant avant).
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figure n" I : appareillage de l'essai pressiométrique

Cet essai est aujourd'hui considéré comme celui permettant dans un sol grossier, I'obtention de la
meilleure (ou de la moins pire) détermination de q'r. Les essais à la plaque, à moins qu'ils ne
constituent finalement des essais quasiment en vraie grandeur, n'intéressent jamais qu'une partie
réduite du sol avec de nombreux risques de résultats non significatifs.

Dans le cas des sols contenant de très gros éléments, l'interprétation des essais pressiométriques
doit être cependant attentive et prudente. Le diamètre du volume cylindrique de sol intéressé par
l'essai peut être inadapté au diamètre des gros éléments et la cellule de pression peut prendre
éventuellement appui sur de gros blocs et conduire à des mesures érronées. Mais la multiplication
des essais à ditférentes profondeurs et en plusieurs sondages permet généralement :

- l'analyse des mesures et l'élimination de certaines d'entre elles ;

- l'obtention d'un nombre de mesures significatives satisfaisant.

1 .3.2.5 - L'essai pénétrométrique statique (norme N FP 94-1 13)

ll consiste à mesurer la résistance à l'enfoncement d'un pieu "modèle réduit" que I'on enfonce à
vitesse lente et constante (cl. tigure n'9) (@ du cône : 36 mm). Son utilisation s'applique aux sols
fins et aux sols grenus dont la dimension moyenne des éléments ne dépasse pas 20 mm. On voit
donc que dans le cas des sols de torrents, son domaine d'application est limité.
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figure n' 9 : principe de I'essai au pénékomètre statique

Dans les sols où son emploi est valable, il autorise le dimensionnement des londations
superficielles selon une procédure relativement semblable à celle utilisée pour l'exploitation des
essais pressiométriques, à partir de la définition d'une résistance de pointe équivalente qce (valeur
globale représentative des caractéristiques moyennes des sols intéressés). Comme pour l'essai
pressiométrique, la prolondeur de sol exploré doit être d'environ 1,58 sous le niveau de la
fondation, B désignant la largeur de celle-ci^

'| .3.2.6 - Les essais de pénétromètre dynamique

Le principe du pénétromètre dynamique consiste à enfoncer dans le sol, par battage et de manière
quasi continue, un train de tige (cf. figure n' 10) muni à son extrémité d'une pointe débordante et à
mesurer le nombre de coups de battage correspondant à un enfoncement donné.

Sr.la- d'ltrr.. alon

figure n' 10 : appareillage de l'essai au pénétromètre dynamique de type A
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En France deux types de pÉnétromètre dynamique ont été normalisés :

- le pénétromètre dynamique type A : NF P 94-114 (@ 61 ,8 mm, avec injection de boue ce
qui rend le frottement entre sol et train de tige négligeable) et qui foumit une résislance
dynamique q6 donnée par la formule dite des Hollandais. ll permet d'apprécier la
succession des différentes couches, la présence d'anomalies, la position d'une couche
résistante dont l'existence est déjà connue ;

- le pénéüomètre dynamique type B : NF P 94-1 15 (O 50,5 mm) où on enregistre à la fois
un nombre de coups et des valeurs de couple mesurés sur le train de tige indiquant
l'importance des efforts parasites. ll permet d'apprécier d'une façon essentiellement
gualitative la résistance et la position des terrains traversés.

On constate que ces essais peuvent être difliciles d'interprétation dans des sols contenant des
éléments très grossiers. Dans le domaine de l'étude des fondations superficielles, ils n'apportent
pas d'inlormation quantitative directe, mais peuvent être intéressants pour une connaissance
qualitative des sols de fondations en complément d'essais pressiométriques ou pÉnétrométriques
statiques.

1.3.3 - Compressibilité des solÿtassements

Le phénomène de détormation verticale des sols sous I'application d'un chargement est appelé
tassement.

Le tassement final q se décomposera en un tassement immédiat q, un tassement de consolidation
sc et un tassement de fluage généralement négligé. Le tassement immâJiat q constitue l'essentiel
du tassement des sols grenus très perméables ou des sols pulvérulents. Dans le cas des sols fins,
le tassement de consolidation (associé au report progressif dans le temps des contraintes totales
résultant du chargement sur le squelette solide et à la diminution des surpressions interstitielles
initiales) peut durer longtemps.

Globalement, le tassement final est proportionnel au chargement vertical apporté (aux contraintes
effeclives en résultant au sein du massiQ et inversement proportionnel aux modules de
déformation des couches constituanl le sol. La compacité initiale joue un rôle important.

Le calcul des lassements nécessite la réalisation d'essais oedométriques ou d'essais
pressiométriques.

Les essais pressiométriques, déjà decrits, permettent le calcul des tassements sous la londation
des ouvrages en béton armé [5.9]. Les essais oedométriques sont utilisés pour le calcul des
tassements dans les remblais ou sous ceux-ci [5.8].

Pratiquement, compte tenu des dimensions classiques des appareils d'essais oedométriques
(@70 mm\, des sols de torrent habituellement rencontrés et généralement des faibles tassemenls
prévisibles (digues peu élevées, tassements sans importance pour le fonctionnement des digues),
on ne réalise qu'exceptionnellement des essais oedométriques. Dans ce cas, l'appareil (cf.
figure n' 1 1 ) permet la réalisation d'essais (norme PR P 94-090-1) sur des échantillons de chaque
ÿpe de couche de sol concemée.
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Ëprouvotte

Appli€tion des charges
Mesure des

Pierres poreuæs

figure n' 11 : appareillage

Les résultats en sont, pour chague échantillon, une courbe oedométrique (cf. figure n' t2)
donnant:

e : lndi@ des vicles

Acs
e0

eo : indice des vides initial ;

o'p: pression de préconsolidation ;

C. : coefficient de compression.

Cç

C

lg o'o

figure n" 12 : courbe oedométrique

ll est à noter que l'appareil oedométrique peut servir également éventuellement à des mesures de
perméabilité.

1.4. AUTRES ESSAIS

1.4.1 - Essais de perméabilité

La perméabilité peut être étudiée en laboratoire à l'aide de l'appareillage oedométrique (norme
Pr P 94-09G5) ou du perméamètre (norme Pr P 94-092). ll existe des perméamètres à charge
constante ou à charge variable.

o'p

2æ

I

I

I
I

I

I

I

I

I

I
I

I

I
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Les perméabilités mesurées en laboratoire doivent toujours être considérées avec prudence car
elles sont souvent peu représentatives des perméabilités globales en place.

En particulier, la représentativilé d'un échantillon remanié et fortement écrêté de sol de torrent,
placé dans un perméamètre classique est douteuse.

Dans le contelite des sols de torrent, diverses variantes d'essais in situ de
remplissage d'une cavité de forage ou d'un trou par de l'eau et mesure du débit
conservation d'un niveau d'eau constant peuvent donner certaines indications
perméabilité de fondations ou de remblais d'essais réalisés dans les conditions
prescrites.

§pe Lefranc:
nécessaire à la
globales sur la
de compactage

Des mesures de perméabilité "in situ" en subsurface des sols de torrents sont également
envisageables dans certaines condiüons de granulométrie à l'aide de la méthode dite des doubles
anneaux ou méthode de MUNTZ.

1.4.2 - Compactage

Le compactage constitue un moyen efficace et économique d'améliorer de nombreuses qualités
des sols : résistance au cisaillement, tassement, perméabilité...

Son application au remblaiement des fouilles de fondation de barrage et à la réalisation des digues
latérales en tout venant des ouvrages de sédimentation, s'avère donc toujours très judicieuse.

Le compactage consiste en une réduction de volume des sols par une réduction du volume des
vides remplis d'air.

Le compactage des sols dépend notamment de l'énergie de compactage, du procédé de
compactage et de la teneur en eau du sol mis en oeuvre.

Les conditions de compactage sont généralement définies en référence à deux énergies de
compactage normalisées principales : celle de l'essai Proctor normal et celle de l'essai Proctor
modilié (5 fois plus importante). L'objectif principal des essais Proctor est de définir des conditions
de 16 à obtenir et en rapport de préciser des conditions de teneur en eau du matériau mis en
oeuvre permettant ce résultat (dans le contexte de l'énergie de compactage choisie).

Ces essais normalisés (norme P 94-093) conduisent à l'obtention de courbes du type ci-dessous
(cf. figure n" 13).

Celle-ci délinil par exemple un Tu opt1 (optimum Proctor normal) êl unê w 6pp. Sur le chanlier, on
imposera ensuite l'obtention d'une valeur de y6 in situ proche de Ta opru (généralement entre 95 et
98 % selon la fonction du remblai). On peut en déduire également une lourchette de teneur en eau
permettant l'obtention de ce résultat. Compte tenu de la forme courante de la courbe, on s'aperçoit
qu'il est possible d'obtenir un même 16 pour deux valeurs distinctes de la teneur en eau. Ces deux
valeurs entraîneront cependant des caractères de perméabilité différents et plus la teneur en eau
de mise en oeuvre sera faible, plus la perméabilité sera importante.
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figure n' '13 : diagramme Proctor

En conséquence, il est conseillé, pour la réalisation de zones de remblai à fonction imperméable,
de compacter "du côté humide" et pour la réalisation de zones de remblai à fonction drainante (par
exemple remblai routier) de compacter "du côté sec". Le choix du compacteur et des condilions de
compactage du matériau à une teneur en eau satisfaisante peuvent alors être déterminés par une
planche d'essai spécifique ou lors de la mise en place de la première couche de remblai à l'aide de
mesures de y6 in situ. On utilisera pour cela, dans des sols comportant peu d'éléments grossiers,
un densitomètre à membrane ou un gamma densimètre,

Dans le cas de l'emploi des sols de torrents en constitution de digues de plage de dépôt, la
démarche de mesures décrite ci-dessus est généralement ditficile à mettre en oeuvre de manière
significative, en raison de la dimension des éléments constitutifs du sol. Le contrôle in situ est
souvent également impossible avec les appareils évoqués ci-dessus.

A défaut, on conseille donc de retenir les prescriptions de compactage définies par [5.10] dans un
contexte de mise en oeuvre de remblai routier.

Elles se basent sur une classilication des sols à l'aide d'essais d'identification courants et on trouve
pour chaque classe de sol, leurs conditions d'utilisation en remblai et leurs modalités de
compactage (ÿpe d'engins, modalités, ...).

On note enfin que dans le cas de sols grenus, avec peu d'éléments fins, la teneur en eau n'a
généralement que peu d'influence sur les conditions de compactage et que le compactage est
facililé par une granulométrie étalée et des grains de forme arrondie.

t0
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2 . LES CLASSIFICATIONS GEOTECHNIQUES

Nous présentons ci-dessous les deux classifications ayant servi, à ce jour, à la publication de
tableaux de correspondances entre des classes de sols et des valeurs indicatives de diverses
caractéristiques de mécanique des sols.

La classification normalisée (NFP 1'l-300) proposée par [5.10] n'a pas, à notre connaissance,
connue encore de telles applications.

2.1 - CLASS|F|CATION GEOTECHNTOUE AMERTCATNE (U.S.C.S.) DES SOLS
(extraite de [5.12])

Remaroues

au n'200 correspond un diamètre de 0,75 pm
au n' 4 correspond un diamètre de 4,75 mm

CRITERIÀ FOR ASSIGTIilG GROUP SYIIEOLS AIID
GNOUP I{AI{Es U5IN6 LÀBORÀIOflY TESIS .

s0lL cL^SstFtcATt0i

GROUP

sYr,r80L
c*oup MlÉ b

E

GRAVTLS

üore than 501 of
coarse fraction
retained tr
l{o.4 sieve

CLTAII GRAVELS

Less thnn 5l fines c

Cu 4andl<Cc<3ê

Cu<4.ndlo.l>Cc>3e

Gll Yell-graded gràvel f

GP Pmrly graded grovel f

GnAVILS llrll Fll{Es

l4orÈ thàî lzt fines c

Finer clà5sify ô HL or ttH Gll 5ilty gravel l'9'h

Fioes clôrsify .s CL or Cll GC clayey gravel f'9'h

sAilDS

501 or mre of
coè.se frdction
pàsses llo.4
sl eve

SILTS AIID CLAYS

Liquid limit
less thà.50

cl€Âil SAi{oS

less thôn 51 fines d

Cu 6 and I<Cc<3e sv

Cû<6àod/orl)Cc>3e

Fines clôs5ify as HL or HH

5P Pmrly graded sand i

5At{0s rllT[ ilflEs

Hore thdn l?1 fines d

SH Silty s116 9'h'i

fiûes clÀssiFy is CL or CH ciayey sand 9'h'i

;g

i no.gôn i c

PI>7ànd
"4" Iine

plots on or àbove
J

CL Lean clay k'l'm

PI < 4 or plot5 belN 'À" line i ilL silt k'l'il

qrgônic Liouid I iûit - oven dried
Liquid linit - not d.ied

< 0.75 OL 0rganic cl3y k'l '0'n

org.oic sl lt k'l 'n'o

SILTS ANO CLAYS

Llquld liilit
50 or mre

ino.qanic
Pl plotr on or ôbove "Â" line c8 Fat clay k'l'n

Pl plots belor "À" line ltH Elast'lc sllt k'l'm

orgàni c l-iquid linit - oven dried < 0.r5
ttur--Tf lûit--notd-;IeA

OH organic clry k'l 
'm'P

Organtc silj k'l'6'9

Hj ghly orgàni c soi I s Pri ma.i I y
qrgani c

orgônic mtter, d..k in color, ànd
odor

PT Peat
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a. Based on the material passing the 3-in (75-mm) sieve.
b. lf field sample contained cobbles and/or boulders, add "with cobbles anüor boulders" to

group name.
c. Gravels with 5 to l2 % fines require dual symbols.

GW-GM well-graded gravel with silt
GW-GC well-graded gravel with clay
GP-GM poorly graded gravel with silt
GP-GC poorly graded gravel with clay

d. Sands with 5lo 12o/" fines require dual symbols.
SW-SM well-graded sand with silt
SW-SC well-graded sand with clay
SP-SM poorly graded sand with silt
SP-SC poorly graded sand with clay

e.

f.

s.
h.
i.
j.

k.

t.

m

n.
o.
p.
q.

Cu = DodDro
(Dso)2

D1s x D6o

lf soif contains > 15o/o sand, add "with sand" to group name.
It fines classiÿ as CL-ML, use dual symbol GC-GM, SC-SM.
lf fines are organic, add "with organic fines" to group name.

lf soil contains 2 15 o/" gravel, add "with gravel" to group name.
lf the liquid limit and plasticiÿ index plot in hatched area on plasticiÿ chart, soil is a
CL-ML, silÿ clay.
lf soil contains 15 to 29% plus No. 200, add "with sand" or "with gravel" whichever is
predominant.

lf soil contains à 30 o/o plus No. 200, predominantly sand, add "sandy" to group name.
lf soil contains > 30 % plus No. 200, predominantÿ gravel, add "gravelly" to group

narne.
Pl > 4 and plots on or above "A" line.
Pl < 4 or plots below "A" line.
Pl plots on or above "A" line.
Pl plots below "A" line.

50

l0

50 60

LIOUIO LIMIT {TL}

=û
-40x
eô
z

3ô

F
6
tr
lro
J
I

30

20

IO

or OH

CL or OL

+++

PLASTICITY CHART
Fo! classification ol fine-grained

soils and tine-graioed tracrion
ol coarse-grainod soils

or OL + +
do
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2.2. CLASSIFICATION DU LABORATOIRE DES PONTS ET CHAUSSEES

On présente cFdessous le tableau de classification en laboratoire des sols grenus el le diagramme
de plasticité utilisé dans le cadre de celle-ci.

(plus de 50 U des èlêreôti>0,08 ffi)

lléfinitians Symbol es Conditionr Àppel 1 à!t-ons

Ê

OE

^^
ËL

E€

gv

1'

6t, c 3-9touto
(orc)?

'r'il=-rT'6"et C
C

conpri I
entre I et 3

gravè propre

bien grôduèe

6m UÀe der conditior5 de Gb

Don sôti5fôite

grôve propre

ml grôduée

E
5*o 6L Lini te d'^tterberc 1u-dessou5

d€A
9rÀve

I ircneu:e

GA LiFite d'AtterbeÊ !u-dessu!
deA

9rave

àrgi leuse

E

e

^
t
6

E

gv

êo
3

Sb , k-,
"". ='hL ::î:;'i",

sable propre

bien grôduê

5n Une des conditions de Sb

non satisfôite

sable propre

ml graduè

*§

I

sl LiDi te d'Atterberq ôu-de55ou!
deÀ

sable

I imneür

5^ Limite d'Atterber! àu-d€5sus
deA

sable

a rgi I eur

Lorsque 5 t <l intèrieur â 0,08 m<17 7 -on u--ili3e uû double s)mbole-

to
50

50

10

30

20

to

0 r0 20 30 (0 50 60 ?0 e0

lràs
LI

tràs
ot
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2.3. CORRESPONDANCES ENTRE CLASSIFICATIONS U.S.C.S. ET L.P.C.

Ces correspondances ne sont pas directes, en effet

- les fractlons de sols soumises à étude granulométrique n'ont pas obligatoirement les
mêmes bornes ;

- la classification américaine présente plus de classes ;

- la distinction en laboratoire entre sables et graves ne s'etfectue pas au même diamètre
de tamis dans les deux classifications (diamètre 2 mm pour la française et - 5 mm pour
l'américaine.

On établit cependant bien souvent des correspondances plus ou moins précises : classe Française
(classe Américaine) selon l'usage suivant :

Gb(Gw)
Gm(GP)
GL(GM)
GA (GC) sA(sc)

Lr(MH)
At(CH)
o(oH)

3 - ELEMENTS DE COUT DES ETUDES GEOTECHNIOUES

On propose cÈdessous des ordres de grandeur (valeur 1994) du coût hors taxes de mise en
oeuvre de différentes procédures de reconnaissance ou de mesures.

ù Géolooie

Avis géologique général et rapport : 7 000,00 F

,k Essais géophysioues

. Profil sismique de 50 à 60 m de long I 700,00 F
(par sismique réfraction au marteau, 12 pistes)

. Sondage électrique court de 300,@ F à 600,00 F selon procedé
(profondeur d'investigation de '10 m).

* Sondages destructifs pour reconnaissances et essais pressiométrioues

(en diamètre 64 mm, pour prolondeur inférieure à 15 m).

. Amenée repli 6 000,00 F

. Mise en station 500,00 F

. Forage (y compris tubage et enregistrement des paramètres 350,00 F
de forage), /ml

sb(sw)
Sm(SP)
sL(sM)

Lp(ML)
Ap(CL)
op(oL)
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* Essai oressiométique

. Essai à réaliser environ tous les 1,5 m dans le sondage
chaque essai

ù E qu ipe m ent piézom étriqu e

. Tube PVC diamètre 50 mm/ml

. Capot de protection cadenassé

* Essais d'identitication

. Analyse granulométrique sur échantillon grossier

. Umites d'Atterberg

. VBS

. Teneur en eau

* Résistance au cisaillement en laboratoire

. Essai à la boite de cisaillement (300 X 300 mm)
du CEMAGHEF d'Aix-en-Provence (&4 ruplures)

non saturé
saturé

'i< Autres essais de laboratoire

. Essai Proctor au moule de diamètre 400 mm
du SQR (EDF) d'Aix-en-Provence (5 points).

. Perméamètre de diamètre 400 mm
du SQR (EDF) d'Aix-en-Provence (1 point de mesure,
en contrepression, pour une condition de compacité).

La chaîne d'essais pour matériaux grossiers du SQH
d'Aix-en-Provence permet des mesures sur des échantillons
de Dmax = 80 mm

300,00 F

1@,00 F

500,00 F

700,00 F

650,00 F

500,00 F

80,00 F

3 500,00 F

F
F

00
00

000,
000,

5
6

10 000,00 F
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Annexe 3

Abaques d'évaluation des coefficients
de poussée des terres
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Annexe 4

Réactions et moments sur appuis,
éléments de réduction dans une section des modèles

R.D.M. applicables aux strustures classiques
des barrages de correction torrentielle

1 .INTRODUCTION

. Les schémas RDM nécessaires à l'étude des banages classiques de conection torrentielle sont
simples et en nombre limité.

On utilise principalement, en théorie de l'élasticité, deux modèles isostatiques :

- la poutre en console simple : cas des voiles et semelles d'ouvraçs autostables et à
stabilisateur anière, cas des stabilisateurs anières sur un voile, cas des ailes voiles sur
une partie centrale autostable, cas des parties supérieures des ailes sur des owrages
plaques ou poulres, etc... ;

- la poutre sur deux appuis simples : cas des ouvrages plaques ou poutres (étudié par
décomposition en poutres horizontales indépendantes) coulés pleine fouille sur le côlé
aval dans des berges non rocheuses "stables" ;

et un modèle hyperstatique ;

- la poutre encastrée aux deux extrémités : cas possible des ouvrages plaques ou poutres
(étudié par dârcmposition en poutres horizontales indépendantes) dans des berges
rocheuses "stables".

Par poutre, on entend ici une poutre droite à plan moyen chargée dans le plan de symétrie.

Les poutres dont l'étude est envisageable à l'aide des modèles et résultats de résistance des
matériaux présentés ci-après, doivent remplir certains conditions :

- faibles dimensions tranwersales vis-à-vis de leur longueur;

- grand rayon de courbure de la fibre moyenne vis-à-vis de la hauteur de la poutre ;

- les variations éventuelles des dimensions des sections transversales doivent être lentes
et progressives.

. Les modèles de chargement couramment utilisés sont également simples et en nombre réduit.
On peut généralement se suffire :

- d'un modèle de chargement uniformément réparti ;
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- d'un modèle de chargement à répartition triangulaire ;

- d'un modèle de chargement de type charge concentrée.

Nous allons donc présenter, ci-dessous, les valeurs des réactions d'appuis, effort tranchant et
moment de flexion correspondant aux combinaisons de ces struclures et chargements.

Nous rappelons qlalement le principe de superposition qui permet de prendre en compte des
chargements complexes par superposition de chargements élémentaires.

En effet, dans le cas des poutres, en théorie de l'élasticité, l'effet (réactions d'appui, valeurs de
I'effort tranchant et du moment fléchissant, déformations) d'une combinaison algébrique de
plusieurs chargements conespondant chacun à un état d'équilibre, est un état d'équilibre,
combinaison algébrique des effets de chaque chargement.

2 - POUTRE EN CONSOLE SIMPLE

2.1 - CHARGE UNIFORMEMENT REPABTIE

B

M(x)

Moments et efforts tranchants sont calculés vis-à-vis
des actions à gauche de la section définie par
l'abscisse x.

VA, MA : réaction d'appui (effort et moment) en A.

Charge répartie d'intensilé unilorme p

VA = F.L

p.L2
MA=--

2

Moments

(L - x1z F.xr2
M(x)=-p

Eflorts tranchants

V(x)=p.(L-x)=p.x1

-2æ -

xl

L

2

+M

V(x )

2

,rrl
ï",,



2.2 . CHARGE TRAPEZOIDALE

v)0

M(x)

Qr et gz : charges unitaires elûêmes

Q : charge résultante tolale

L
o=-.(qr+qe)

2
L

VA=Q=-.(qr+gz)
2

L2
MA___.(2qr+qz)

6

- Cas particulier : charge triangulaire

L. Qz
Qt=0,VA=Q=-

2
qz.L2 L

MA- --=- O. _
63

Moments

L2 (L - x)e (L - x)s
M(x)=--.(3q1 . 

L, 
+(q2-q1) 

ar 
)

- Cas pafticulier: q., - 0

12 (L-x)s O (L-x)s
M(x) =--.et =--6-L33L2
Efforts tranchants

L (L-x) (L-x1z
V(x)=-.(2qr. +(q2-q1). - )2LL2
'Cas particulier: q1 = 0

1 (L-x)z (L-x)z
V(x)=-.qe.L. -O.-

2-L2L2

q1

B

rl'1

V(x)
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2.3 - CHARGE CONCENTBEE

0

o b

l4(x)

V(x)

3 . POUTRE SUR DEUX APPUIS SIMPLES

Q : charge concentrée

VA=O

MA--Q.a

Moments

M(x)=-a.(a-x) Pourx<a

M(x) = Q Pourx > a

Efforts tranchants

V(x)=OPourx<a

V(x) =gpourx>a

+H

"r-\ 
T

3.1 - CHARGE UNIFORMEMENT REPARTIE

Moments et efforts tranchants sont calculés vis-à-vis
des actions à gauche de la section définie par
l'abscisse x

VA, VB, MA,MB : réactions d'appuis (efforts et
moments) en A et B.

Charge répartie d'intensité uniforme p

p.l-
VA=VB=-

2

MA=MB=0

v)0

L

A

2e2

B



Mo

3.2 - CHARGE TRAPEZOIDALE

ql

A

+M

p.x
M(x)=-.(L-x)

2
L P.Le

pOUIX = 
-, 

On â Mr", = l/9 =-28

Moments

Efforts tranchants

L
V(x)=p.(--x)

2

gr et ee : charges unitaires eldrêmes

Q : charge résultante totale

Qr +Qz
o= (-----).1

2

2qr * qz
vA=(--).1

6

Qr + 2Qz
VB=(------).1

6

qe

MA=MB=0

' Cas particulier : charge triangulaire

Qr =0

qe.Lo-_
2

Qa
vA -_. 1

6

9zvB=_. L
3
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+fl MO

V(x)

3.3. CHARGE CONCENTFEE

o

A

3 (qz - qr)

xo
et M(xo) = 

- 
. [La . (2 Qr + Qz) - 3 q1 . L.xo - xoz . (e - q)l

6L

- Cas particulier

M(x) 91 = 0

Moment maximal êî xo = 0,577 L

gr.L2
et M(xo) = 

15,6

Effofls tranchants

qr .L x x2 ge.L a2
v(x) =-.(2-6._+ 3._) + . (1 -3_1

6LL26L2
* Cas particulier

Qt =0

q2
V(x)=-.(Lz-3xz)

6L

Q: charge concentrée

o.b
vA =-

L

Moments

Moment maximal en xo =

Q.a
vB -_

L

MA=MB=0

t. 3(Qr2+Qr . ez + q1z) -3q'l . L

b

-28/.-



Moments

pourx<a
o.b

M(x)=-x
LM(x)

Q'a
pourx>a: M(x)=-.(L-x)

L

Efforts tranchants

V(x) o.b
pourx<a: V(x) =-

L

Q.a
pourx>a: V(x)=--

L

4. POUTRE ENCASTREE AUX DEUX EXTREMITES

Nous allons, d'abord ici, donner les résultats théoriques correspondant à une poutre sur deux
encastrements parfaits. En pratique, il est cependant rare de pouvoir appliquer ce modèle, que ce
soit pour des raisons de nature eÿou de fonctionnement des appuis ou en raison du phénomène
dit "d'adaptation" du bélon, associé au fluage de celui-ci. Aussi dans le cas d'un chargement
uniformément réparti, nous foumirons gn modèle de calcul inspiré de celui préconisé par la
méthode forfailaire, à la base prévu pour le calcul des planchers de conslructions courantes
(annexeEl du BAEL91 ). Le modèle de la méthode forfaitaire permet également l'étude des
poutres continues sur plusieurs appuis.

4.1 . MODELE THEORIOUE

v>0
Moments et efforts tranchants sont calculés vis-à-vis
des actions à gauche de la section définie par
I'abscisse x

VA, VB, MA, MB : réactions d'appuis (efforts et
moments) en A et B.

+M
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p

BA

L

4.1 .1 - Charge unilormément répartie

MA<O MB<O

M(x)

+M

V(x)

4.1 .2 - Charge concentrée

MA(O HB<O

Charge répartie d'intensité uniforme p
p.L

VA=VB
2

- p.L2
MA=MB=_

12
Moments

p
M(x)=-.(6x.1-6x2-12)

12

en travée

p.Lz L
Mmax- pourx--'

242
Efforts tranchants

p
V(x)=-.(L-2x)

2

Q : charge concentrée

o.ÿ
vA= 

L3 
.(L+2a)

Q.a2
VB=_.(L+2b)

L3

Q.a.bz
MA= -_

L2

Q.a2.b
MB=-_

L2

VB

a

Bbo

L
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M(x)

Moments

O.ÿ 2a
pourx<a:M(x) =- Ca+x. (1 +-11

L2L
Q.a2 2b

pourx > a : M(x) =- (-b + (L-x) . (1 +-11
L2L

Q.a2.b2
M(a) = 2

L3

Efforts tranchants

o.É
pourx < a : V(x) = 

-. 

(L+ 2a)
L3

Q.a2pourx>a:V(x) .(L+2b)
L3

+M

V(x)

4.2 - PROPOSITION DE MODELE PRATIOUE ADAPTE AU CAS DES ENCASTREMENTS
REELS COURANTS SOUS CHARGE UNIFORMEMENT REPARTIE

Charge répartie d'intensité uniforme p

v>0 p.L
VA=VB=-

2
MB<O

p.L2
soit Mo = _ (moment de la poutre iso.statique

I associée)

MA=MB=-0,65Mo

M( x)

Moments

en travée :

L
M (-) = 0,55 Mo

2
+M

Efforts tranchants

pourx < L:
L

V(x)=P.(--x)
2

M)0

MA(O

VB

V(x)

P

BA

L
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