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RESUME 

Le présent travail fait l’objet d’une étude numérique du comportement dynamique 

(cyclique) d’un sol renforcé par colonne ballastée. Une synthèse bibliographique sur la 

technique de renforcement des sols par colonnes ballastées est d’abords présentée. 

Ensuite, on présente les principes de bases décrivant le comportement dynamique des 

sols en général et le comportement au laboratoire lors de l’essai triaxial cyclique en 

particulier, en passant par le phénomène de liquéfaction des sols afin de savoir 

l’influence des colonnes ballastées sur ce phénomène. 

L’étude est faite par le biais de la modélisation numérique d’un essai triaxial sous 

chargement cyclique d’un modèle réduit contenant un échantillon de sol avec colonne 

ballastée à laide du logiciel PLAXIS qui est un code de calcul géotechnique utilisant la 

méthode des éléments finis en utilisant le modèle de comportement élastoplastique de 

Mohr - Coulomb. 

Mots clés : amélioration des sols, colonne ballastée, dynamique des sols, triaxial 

statique, triaxial cyclique, liquéfaction, simulation, loi de comportement Mohr – 

Coulomb, PLAXIS. 
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INTRODUCTION GENERALE  

  

Dans le contexte géologique, il existe différents types de sols. La construction sur 

n’importe quel sol nécessite une étude pour définir ses caractéristiques mécaniques afin 

d’optimiser le choix du type de fondation de l’ouvrage à construire sur ce sol. 

Les sols compressibles ou pulvérulents lâches issus des dépôts alluvionnaires récents 

(vallées et autour des fleuves), où se développent les réseaux routiers et ferroviaires. La 

construction sur de tels sols fait appel à des techniques d’amélioration des 

caractéristiques mécaniques de ces sols. Ces techniques connaissent actuellement un 

essor considérable, tant du point de vue de la conception et de l’amélioration des 

matériels d’exécution que de celui des méthodes de dimensionnement des projets.  

La technique d’amélioration par colonnes ballastées est souvent employée en génie 

civil dans le cas des ouvrages situés sur des sols mous, tels que  les remblais, les 

fondations des réservoirs et les ouvrages ayant des charges moyennes. La technique 

des colonnes ballastées est intimement liée aux procédés de vibration profonde, dont le 

point commun entre ces procédés est l’exécution des travaux avec un vibreur.  

La colonne ballastée est réalisée par la pénétration d’un vibreur « torpille » du type 

Keller ou équivalent par refoulement latéral du sol lâche à l’aide d’un fluide de lançage 

(air ou eau) afin de compacter le ballast. Les vibrations entrainent une liquéfaction du 

sol et par conséquence la dissipation des surpressions interstitielles s’effectue et 

engendre la densification, donc il s’agit d’un réarrangement des grains de sol dans un 

état plus compact.  

Dans le domaine du génie civil, le cas où le sol est soumis à des actions vibratoires 

(cycliques) est rencontré dans différentes constructions (ponts, barrages, centrales 

électriques,...etc.). La transmission des vibrations ayant des amplitudes relativement 

importantes au sol,  susceptible de mettre en danger sa stabilité et ce, par dépassement 

des déplacements admissibles ou des contraintes limites, ou par liquéfaction lorsque le 

sol est saturé. 

La liquéfaction d’un sol est la perte de sa résistance au cisaillement, et par conséquent 

sa capacité portante et donc, par augmentation de la pression interstitielle et diminution 

de la contrainte effective. 
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Parmi les avantages du traitement d’un sol par colonnes ballastées la réduction du 

risque de liquéfaction ; les colonnes sont considérées comme éléments drainants 

permettant la dissipation des pressions interstitielles. 

Le traitement d’un sol par colonne ballastée a pour effets : 

- l’amélioration de la portance, 

- la réduction des tassements totaux et différentiels, 

- l’homogénéisation des caractéristiques géotechniques, 

- l’augmentation de la vitesse de consolidation par la création d’éléments 

drainants, 

- l’augmentation des caractéristiques équivalentes du massif de sol traité (la 

résistance au cisaillement horizontal, l’angle de frottement interne et les 

paramètres de déformation).  

 

Le but de ce mémoire est l’étude du comportement des colonnes ballastées lors d’un 

chargement cyclique par le biais de la modélisation d’un essai triaxial sous chargement 

cyclique, à l’aide du logiciel PLAXIS®2D V8.2 qui est un code de calcul géotechnique 

utilisant la méthode des éléments finis. Pour la modélisation on utilise un modèle 

réduit dont la cellule triaxiale contient  un échantillon du sol amélioré par une colonne 

ballastée.  

Ce mémoire est organisé comme suit : 

Une introduction générale. 

Un premier chapitre renferme la partie bibliographique, il présente l’état des 

connaissances concernant la technique d’amélioration de sol par colonnes ballastées : 

historique, différents modes de mise en œuvre, limites du domaine d’application, 

mécanismes de comportement et de dimensionnement. 

Un second chapitre décrit le comportement dynamique des sols sans et avec colonne 

afin de montrer l’influence des colonnes ballastées sur la réduction du potentiel de 

liquéfaction. 

Un dernier chapitre est consacré à l’étude du comportement dynamique du modèle 

réduit sus-cité : une modélisation adéquate a été élaborée et testée, des résultats de 
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celle-ci ont été dégagés, une discussion y est dressée pour l’analyse de comportement 

de ce type de traitement du sol étudié.      

Une conclusion générale. 
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CHAPITRE 1 

PARTIE BIBLIOGRAPHIQUE 

 

Le premier chapitre de ce mémoire présente l’état des connaissances concernant la 

technique d’amélioration de sol par colonnes ballastées, de nombreuses publications lui 

sont consacrées sur ce domaine.  

Ce chapitre est organisé en deux parties où : 

La première décrive les modes de mise en œuvre et le domaine d’application de la 

technique d’amélioration de sol par colonnes ballastées.  

La deuxième partie concerne les mécanismes de comportement ainsi que les méthodes 

de dimensionnement des colonnes ballastées isolées et réseau de colonnes. 

1.1 Techniques d’amélioration des sols 

La construction sur des sols de mauvaises caractéristiques géotechniques fait appel à 

des techniques d’amélioration de ces caractéristiques et qui sont nombreuses et variées 

que l’on peut classés comme suit (ASEP-GI, 2004) : 

- Techniques d’amélioration des sols en masse (densification des sols grenus, 

compactage dynamique, explosifs, vibroflottation, compactage statique en 

profondeur, consolidation et pré-chargement des sols fins et des sols 

organiques, drains verticaux, préchargement par le vide, électro-consolidation), 

- Injection des sols grenus et des sols fins, 

- Amélioration des sols par inclusions verticales (colonnes ballastées, inclusions 

rigides, colonnes (jet grouting), colonnes de sol traité à la chaux et/ou au 

ciment), 

- Congélation des sols. 

Les étapes d’application de chaque technique d’amélioration des sols sont [Dhouib et 

al., 2004c ] :   

1- Définition des critères du projet : emprise, sollicitations, tassements tolérés, 

2- Identification des sols : nature, granulométrie, présence d’eau, 

3- Choix de la solution d’amélioration des sols 
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4- Optimisation de la solution d’amélioration des sols la mieux adaptée. 

Les figures 1.1 et 1.2 présente les schémas indiquant le domaine d’application de la 

technique d’amélioration des sols par colonne ballastée en fonction de la résistance du 

cône [Dhouib et al., 2004c ], en fonction de la granulométrie du sol initial [ Gambin, 

1999-2000 ] respectivement. 
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* utilisation de grande énergie ou double-jet. 

(Les chiffres indiqués dans la figure sont des résistances de cônecq ) 

Fig 1.1  Schéma général de l’application des techniques d’amélioration des sols. 

Limites et domaine de validité [Dhouib et al., 2004c] 

1- Définition des critères du projet                      

(emprise, sollicitations, tolérances de tassements)  

2- Identification  des sols et choix de la technique 

d’amélioration la mieux adaptée                      

Tourbe Argile Limon  Sable  Graviers  Cailloux  

Sols fins mous et compressibles Sols grenus lâches  

Vibrocompactage / Vibroflotation 
0.8 - 5 MPa 1.6 - 5 MPa 

Compactage statique et dynamique 

0.1 - 1 MPa 0.8- 5 MPa 1.6- 5 MPa 

Colonnes de mortier sol-ciment réalisées par jet                                                            

 
1.6 - 10 MPa 1.6 - 12 MPa Difficultés * 

Colonnes et plots ballastées 

 
0.4 – 2.5 MPa 1.6 - 5 MPa 0.4 – 2.5 MPa 

Inclusions  rigides 

 
0.4 – 2.5 MPa 1.6 - 5 MPa 

Colonnes chaux - ciment 
0.3 – 0.6 MPa 

0.001 0.002 0.006 0.02 0.06 0.2 0.6 2 6 20 60 

Dimensions des particules (mm) 

3- Choix, étude et optimisation de la solution  
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Fig 1.2 Applicabilité des techniques d’amélioration des sols en place en fonction 

de la granulométrie du sol initial [Gambin, 1999-2000] d’après [Auvray, 2010] 

Notre étude ne concerne que les colonnes ballastées. Nous ne présenterons que cette 

méthode. 

1.1.1 Technique d’amélioration de sol par colonnes ballastées 

1.1.1.1 Définition  

Le renforcement par colonnes (RpC) est l’une des méthodes d’amélioration d’un sol, 

dit initial, dont les caractéristiques mécaniques (cohésion et angle de frottement, soit 

pression limite ou résistance de pointe) et de déformabilité (module de Young, module 

pressiométrique) sont faibles. En d’autre terme, le sol initial ne peut pas constituer 

l’assise d’une fondation à cause d’une capacité portante insuffisante et (souvent) en 

raison d’un tassement excessif (inadmissible) [M. Bouassida ,2008]. 

 
La colonne ballastée (de l’anglais stone column) a la forme d’inclusion constitué de 

matériaux granulaires, sans cohésion, mis en place par refoulement dans le sol et 

compactés par passes successives remontantes. 

Le but de toute réalisation de colonne ballastée est de conférer au sol de nouvelles 

caractéristiques, générales et/ou locales sous l’ouvrage à construire, afin que les 

différents éléments d’infrastructure de celui-ci (semelles isolées ou filantes, radiers, 

dallages, ouvrages en terre,…) aient un comportement prévisible, justifiable et 
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compatible avec les règlements et tolérances s’appliquant à la structure de l’ouvrage et 

à son exploitation. Les colonnes peuvent être réalisées en maillages réguliers ou 

variables, en lignes ou en groupes ou même de manière isolée.  

(Recommandations_COPREC_SOFONS_colonnes ballastées). 

1.1.1.2 Contexte historique et géographique du développement des colonnes ballastées  

En 1860 à Renchen, Land de Bade en Allemagne, Johann Keller a fondé son atelier de 

mécanique pour le creusement des puits de mine pour  le céder, en 1900, à l’ingénieur 

Johann Degen. Le décès de  ce dernier en 1903 a conduit Mme Antoine Degen à 

prendre la direction de la société et  à réaliser à Strasbourg, en 1908,  le premier 

rabattement de nappe souterraine. Les deux fils Johann et Wilhem Degen prennent en 

charge la société et, dès 1930, développent ( en même temps que le développement de 

la mécanique des sols ) leur activité en Suisse, en France, en Hollande et en d’autres 

pays européens et cela dans divers domaines concernant notamment le rabattement des 

nappes souterraines, les puits d’alimentation en eau, l’injection par ciment et produits 

chimiques des roches et maçonneries pour arrêter les circulations d’eau ou consolider 

leur propre structure, la mise en place des noyaux imperméables de moellons et 

d’argile dans le corps des barrages en terre, la réalisation de piliers enterrés pour 

assurer des fondations profondes, l’ancrage des radiers dans le sol pour s’opposer aux 

sous-pressions, …. 

Pendant les opérations de forage, les ingénieurs remarquent que les vibrations 

verticales induites par les vibreurs produisent des phénomènes de liquéfaction des 

sables et d’importantes variations de volume visibles en surface. Cette observation 

conduit la société Johann Keller à développer, en association avec Sergey Steuerman, 

une première machine specialisée en 1933. L’intérêt pour les techniques de vibration 

profonde grandit en Allemagne et conduit Loos ( 1936 ) à présenter un rapport sur les 

différentes techniques de vibrations dans la première Conférence Internationale de 

Mécanique de Sols tenue à Cambridge ( Massachusets, Etats-unis) en 1936 [ Dhouib et 

Blondeau, 2005]. 
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1.1.1.3 Modes de mise en œuvre  

Les colonnes ballastées sont mise en œuvre : 

�  par voie sèche, 

�  par voie humide, 

�  par pilonnage. 

 
1.1.1.3.1 Colonne ballastée exécutée par voie sèche  

La réalisation des colonnes ballastées par voie sèche ou par vibro – refoulement (en 

anglais vibro-displacement) consiste à : 

-  introduire le vibreur dans le sol sous l’effet de son poids propre et le jet d’air 

jusqu'à la profondeur désignée. (fig.1.3, phase 1 et 2), 

- retrait du vibreur et alimentation du ballast par le haut en laissant descendre par 

gravité et par pression d’air (fig 1.3, phase 3) et alimentation du ballast par le 

bas par le vibreur à sas (fig 1.4, phase 4), 

- Pénétration du vibreur dans le ballast afin de le compacter par passes 

successives remontantes jusqu’a la finition de la colonne (fig 1.3, phase 4 et 5) 

et (fig 1.4, phase 5 et 6). 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig 1.3. Schéma de l’exécution d’une colonne ballastée par voie sèche (lançage à 
l’air)  et alimentation par le haut

Jets  

d’air 

1 2 3 4 5 

Sol compressible 

Vibreur  
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Fig 1.4. Schéma de l’exécution d’une colonne ballastée par voie sèche (lançage à 

l’air)  et alimentation par le bas par le vibreur à sas 

 

 

 

 

 

 

Fig 1.5 Colonnes ballastées réalisées par voie sèche [doc. KELLER] 

1.1.1.3.2 Colonne ballastée exécutée par voie humide  
 

La réalisation des colonnes ballastées par voie humide ou par vibro – substitution ( en 

anglais vibro-replacement ) consiste à : 

- introduire le vibreur dans le sol par auto-fonçage et lançage à l’eau jusqu'à la 

profondeur désignée ( fig 1.6, phase 1 et 2 ), 

- retrait du vibreur et alimentation du ballast par le haut en le laissant descendre 

gravitairement ( fig 1.6, phase 3), 

Ballast 

Bucket 

Sas à air 
comprimé 

Tube 

latéral 

2 3 4 5 6 1 

 1 2 3 4 

Vibreur 

 1 2 3 4 5  
Jets  d’air 
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- Pénétration du vibreur dans le ballast afin de le compacter par passes 

successives remontantes jusqu’à la finition de la colonne ( fig 1.6, phase 4 et 5). 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig 1.6 Schéma de l’exécution d’une colonne ballastée par voie humide (lançage à 

l’eau)  et alimentation par le haut 

 

 

 

   

 

 
Fig 1.7 Etapes de réalisation d’une colonne ballastée par voie humide [Benchelha et Saidi]  

(Cas des ouvrages d’art de la rocade méditerranéenne de Nador) 

 

Jets  

d’eau 

1 2 3 4 5 

Sol  compressible 

Lançage à eau Génération d’un 
phénomène temporaire 

de liquéfaction 

Introduction des 
matériaux d’apport 
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1.1.1.3.3 Colonne ballastée exécutée par pilonnage 

Cette technique consiste à : 

- Pénétrer dans le sol un tube métallique ouvert à sa base. La pénétration est faite 

soit par battage, fonçage ou vibro-fonçage ( fig 1.8, phase 1et 2 ) 

- Pilonner le bouchon ( fig 1.8, phase 3 ) 

- Déverser dans le tube le matériau désigné afin de le compacter en utilisant un 

pilon (fig 1.8, phase 4 et 5) 

- Répéter la procédure jusqu'à la finition de la colonne ( fig 1.8, phase 6) 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig 1.8 Schéma de l’exécution d’une colonne pilonnée 
Hauteur des passes 
La hauteur des passes du vibreur influe sur l’état de compacité du ballast et par 

conséquence influe sur la performance de la colonne, au fait que plus la hauteur de la 

passe est importante et plus la pénétration du vibreur est difficile et par suite la 

compaction de la base de la passe sera plus faible et moins homogène. 

La hauteur de la passe dépend du type de sol traité, de la qualité souhaitée, de la 

méthode employée et du type de vibreur utilisé [S Corneille 2007]  

 

 

 

Pilon  

Tube   

Sol  compressible 

1 2 3 4 5 6 

bouchon 
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Le tableau 1.1 illustre la hauteur des passes selon divers auteurs. 

Tableau 1.1 Hauteur des passes selon la nature du sol et la méthode de mise en 
place des colonnes [S Corneille 2007] 

 
Diamètre de la colonne 
 
Selon la norme NF P 11-212 (DTU 13.2), paragraphe 1, les colonnes ballastées ont 

généralement un diamètre de 0,60 à 1,20 m. 

Selon les (Recommandations_COPREC_SOFONS_colonnes ballastées), le diamètre 

d’une colonne ballastée dépend :  

� De l’outil utilisé et de l’adéquation de ce choix au terrain rencontré, 

� Des terrains traversés et de leurs caractéristiques, 

� De l’énergie totale dépensée (puissance mise en œuvre, poussée verticale 

éventuelle et temps passé). 

Le diamètre de la colonne ballastée peut varier sur sa hauteur, en fonction des 

différences de résistance des couches traitées.  

Le diamètre de la colonne est plus important par voie humide que par voie sèche, du 

fait de l’extraction de sol produite par le lançage à l’eau.  

Les diamètres usuels par voie sèche sont compris entre 50 et 80 cm. 

Longueur de la colonne 
 
D’après l’entreprise KELLER (procédés de vibration profonde des sols), des 

profondeurs jusqu’à 20 m environ peuvent être atteintes avec un porteur sur chenilles 

équipé d’un sas. 
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D’après [Dhouib et Blondeau 2005], d’après les informations disponibles dans la 

littérature et recueillies auprès des entreprises spécialisées, la longueur de la colonne 

est importante en mer qu’à terre : 

� Dans le cas des ouvrages marins les longueurs atteignent souvent 10 à 30 m ; 

� Dans le cas des ouvrages terrestres les longueurs atteignent souvent 8 à 10 m, 

sans excéder 20 à 25 m.  

La longueur des colonnes dépend, en premier lieu, de la présence ou non d’un 

substratum rigide qui en pratique s’identifie à une couche très résistante (argile raide, 

sable dense). La présence d’un substratum rigide est une situation idéale pour garantir 

davantage la réduction du tassement. 

Lorsque le niveau d’un substratum rigide ne peut pas être atteint la solution « colonnes 

flottantes » reste envisageable, quoique demeurant relativement peu pratiquée, en 

particulier pour les structures sensibles au tassement [M. Bouassida, 2008]. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig 1.9 Configuration de colonnes du type « flottant » [M Bouassida, 2008] 

1.1.1.4 Matériel d’exécution 

En général les colonnes ballastées sont réalisées par l’utilisation :  

� des vibreurs spécifiques à basses fréquences suspendus à des grues ou montés 

sur porteurs dans le cas de faibles profondeurs (équipements KELLER), 

� Vibreurs à sas montés sur des châssis porteurs, qui comporte à son extrémité 

supérieure, un sas et une trémie pour les matériaux d’apport (équipements 

KELLER). 
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Fig 1.10 Porteur sur chenilles équipé d’un vibreur à sas [doc. KELLER] 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig 1.11 Engin porteur (grue à flèche treillis) 

 cas des ouvrages d’art de la rocade méditerranéenne de Nador  

 

SAS 

Bucket constituant le matériau 
d’apport remonté vers le SAS 

 

Flèche à treillis 

Vibreur à orifice  
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 Fig 1.12 Vibreurs [doc. KELLER] 

Vibreurs  

Selon la norme NF P 11-212 (DTU 13.2) la pointe du vibreur ne doit pas être remontée 

au-dessus du matériau d’apport en place. La fréquence utilisée est généralement 

comprise entre 15 et 60 Hz. 

Le type et la puissance du vibreur influent sur la qualité de la colonne. Il existe  

plusieurs types de vibreurs, qui se différencient par leur fréquence et par leur mode de 

fonctionnement : électrique ou hydraulique. D’après les informations disponibles dans 

la littérature et recueillies auprès des entreprises spécialisées, les avantages et les 

inconvénients majeurs des deux types de vibreurs sont :  

- Le risque de pollution crée par le vibreur hydraulique, 

- Le problème de sécurité posé par le vibreur électrique.  

A cela s’ajoutent des avantages et des inconvénients plutôt mineurs relatifs aux poids 

et aux dimensions des vibreurs et des pièces annexes (flexibles et câbles) ainsi qu’à la 

variabilité de la fréquence (fréquence fixe ou variable avec variateur ou non de 

fréquence) et à la puissance de chaque type de vibreur [Dhouib et Blondeau 2005]. 

Tube de rallonge du vibreur et 
d’amenée du matériau (trémie) 

Vibreur à sas Vibreur à orifice  

sas 

Orifice de sortie 

Moteur électrique 

Tube d’amenée du matériau 

Excentrique 

Orifice de sortie 

Joint antivibratoire 

Eau ou air de 
lançage 

Moteur électrique 
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1.1.2 Domaines  d’application   

1.1.2.1 Ouvrages  

Le choix de la technique d’amélioration par colonnes ballastées provient de la 

necessité de ces avantages. Les domaines d’application des colonnes ballastées sont 

nombreux et ont évolué en fonction des évolutions technologiques au cours des années, 

en général l’utilisation des colonnes ballastées dépend de l’amélioration souhaitée pour 

traiter le problème : 

- Remblais routiers et ferroviaires; 

- Bâtiments industriels et commerciaux; 

- Halls de stockage, silos et réservoirs ; 

- Ouvrages hydrauliques étanches (réservoirs, station d’épuration) ; 

- Pistes d’aéroport ; 

- Stabilisation de talus. 

 
1.1.2.2 Conditions géotechniques 

La figure 1.13 indique les champs d’application des techniques de vibrocompactage et 

colonnes ballastées selon la granulométrie, ainsi selon les paramètres mécaniques. La 

classification des sols adoptée et celle de Massachusets Institute of Technology (Costet 

et Sanglerat, 1981). 
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Légende : 

A : Sols difficilement compactables par l’effet de la vibration uniquement. 

B : Le vibrocompactage est le plus adapté à ce fuseau (sables lâches sous la nappe). 

C : La pénétration du vibreur est difficile à cause de la taille des particules les plus grossières. 

A* : Ces sols sont aptes au vibrocompactage mais le temps nécessaire pour la compaction est nettement 

plus important que pour B*. 

B*  : Le vibrocompactage est le plus adapté à ce fuseau car les sols ont moins de 12% de particules 

inférieures à 80 µm. 

C*  : Ces sols sont facilement compactables. La limite supérieure est définie par le fait que la quantité de 

blocs empêche la pénétration du vibreur. 

Fig 1.13 Techniques des colonnes ballastées vibrées ou du vibrocompactage selon 

les classes granulométriques des sols [S Corneille 2007] 

1.1.2.3 En zone sismique 

L’utilisation des colonnes ballastées en zone sismique a pour la diminution du potentiel 

de liquéfaction des sols. La figure 1.14 présente un enregistrement de la résistance du 

cône cq  en fonction de la profondeur, dans les milieux non traités et traités par 

colonnes ballastées.
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Fig 1.14 Mesure de la résistance du cône cq  sans et avec colonne [doc. KELLER] 

1.1.2.4 Type des sols 

La figure 1.15 indique, selon Massarsch (1991 b), les zones d’application des 

techniques de vibroflottation et colonnes ballastées dans le cas des sols pulvérulents. 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig 1.15 Compactibilité d’un sol pulvérulent en fonction de la résistance 
en pointe et du frottement latéral [Massarsch, 1991 b] 

Où : 

Zone 1 : Sol compactable par simple vibration : vibroflottation . 

Zone 2 : Sol de faible compactibilité : colonne ballastée. 

Zone 3 : Sol non compactable par simple vibration : colonne ballastée.
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Le coefficient de frottement FR (de l’anglais Friction Ratio) montré dans la figure 
1.15 est défini par la relation : 

c

s

q

f
FR =                                                                                                                 (éq 1.1)                                 

           
Avec : 

sf  : Frottement latéral ; 

cq  : Résistance de pointe  (résultats d’essais de pénétration statique). 

Le tableau 1.2 détaille les sols concernés par l’amélioration par colonnes ballastées et 

les résistances latérales (ou étreinte latérale) que peut offrir le sol pour la stabilité de la 

colonne. 

Tableau 1.2 Champ d’application des colonnes ballastées : 

Nature et résistance des sols (étreinte latérale) [Dhouib et Blondeau 2005] 

 

Sols Faisabilité 
Étreinte latérale (1) 

Remarques 
lp  (KPa) cq (MPa) SPTN (coups) uC  (kPa)(2) 

Argile Oui 150 – 400 0,6 - 1,2 4 - 6 25 – 50 - 

Limon Oui 150 – 400 0,6 - 1,2 4 - 6 25 – 50 - 

Sable fin 
lâche 

Oui 150 – 400 0,6 - 1,2 4 - 6 - - 

Tourbe Non - - - - Matériau évolutif 

Autre sols 
organiques 

Non (3) - - - - Matériau évolutif 

Remblai 
inerte 

Oui (4) 200 – 500 0,6 - 1,6 - - - 

Décharge Non - - - - Matériau évolutif 

 

(1) La valeur de l’étreinte latérale est la moyenne du profil de mesure sur la hauteur du 

traitement ou sur la hauteur de moindre résistance du sol ; les « Recommandations 

pour le contrôle de la conception et de l’exécution  des colonnes ballastées » du 

COPREC (2001) fixent une cohésion non drainée minimale de 40 kPa pour la 

faisabilité du traitement par colonnes ballastées , ce qui correspond à une pression 

limite nette lp mesurée au pressiomètre Louis Ménard de 220 kPa, conformément aux 

corrélations usuelles, 

(2) Dans la littérature nationale et internationale, il y a quelques cas où les cohésions non 

drainées des sols traités par colonnes ballastées sont plus faibles (de l’ordre de 10 à 15 

kPa) mais il s’agit généralement de traitement sous remblais ou sous radiers souples,
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(3) La possibilité du traitement par colonnes ballastées dépend de la teneur en matériaux 

organiques des sols mous ; lorsqu’elle dépasse 10 à15 % sur des hauteurs dépassent le 

demi-diamètre de la colonne, le sol ne peut être stable dans le temps, et les colonnes 

ballastées sont à exclure, 

(4) Lorsque les remblais, même inertes, sont très hétérogènes (présence de blocs), la mise 

en œuvre des colonnes peut être rendue difficile (pré-forage) ; de plus, l’hétérogénéité 

globale entre points traités peut générer des tassements différentiels qu’il convient 

d’analyser avec précision en fonction de la nature de la structure projetée et des 

tolérances imposées. 

 
1.1.2.5 Charges appliquées 

Les colonnes ballastées sont utilisées pour fonder des remblais ( d’accès et de 

surélévation ), des radiers et dallages ( stations d’épuration et bâtiments industriels ) et 

des fondations superficielles de bâtiment essentiellement de logistique et parfois 

d’habitation. Donc l’examen détaillé des tassements au niveau des fondations 

s’impose. 

Le tableau 1.3 donne les plages de variation des charges apportées aux fondations de 

projets fondés sur sols améliorés par colonnes ballastées ainsi que les tolérances des 

tassements absolus et différentiels imposées.  

Tableau 1.3 Limites  d’application des colonnes ballastées : 

Charges  appliquées et tolérances imposées  [Dhouib et Blondeau 2005] 

 

Type 
d'ouvrage 

Hauteur/épaisseur (m) 
Contrainte 

appliquées (kPa)  
Descente de 

charge 

Tassements 
absolus  (cm)  

Tassements 
différentiels  

(cm)  

Remblais 2 - 12* 40 - 250* - 2 - 20 2 - 5 

Dallages 0,12 - 0,20 10 – 50 - < 2 < 1 

Radiers 030 - 0,60 50 – 80 - 3 - 5 1 

Semelles 
isolées 

- - 
150 - 1500 

KN 
 1 - 2 0,5 

Semelles 
filantes 

- - 
100-300 

KN/m 
1 - 2 0,5 

 
* Un remblai exceptionnel de 25 m de hauteur a été édifié sur des argiles consistantes (uC de 

40 à 120 kPa) traitées par colonnes ballastées sur la future ligne du TGV Est Européen en 

France [Hassen, 2003] 
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1.1.2.6 Choix des matériaux 

1.1.2.6.1 Matériaux constitutifs des colonnes 

Selon la norme NF P 11 – 212 (DTU 13.2) le matériau d'apport doit descendre jusqu'à 

la pointe du vibreur, soit par le forage lui-même, soit par l'espace annulaire maintenu 

entre le vibreur et le sol environnant, soit par tube latéral associé au vibreur. 

La granulométrie du matériau d’apport doit vérifier les trois conditions : 

� 5d > 0.1 mm 

� 30d > 10 mm 

� 100d > 100 mm ; 

1. le choix du fuseau granulométrique résulte de  la fonction essentielle que l’on 

veut conférer à la colonne ballastée ; 

2. le rôle porteur est accru par un fort pourcentage de cailloux ; 

3. Le matériau d’apport peut être un roulé ou un concassé en fonction des 

disponibilités locales. 

La roche constituant les éléments du matériau d'apport a des caractéristiques 

mécaniques élevées et n'est pas délitable ni sujette à l'attrition. Ces propriétés sont 

déterminées par des essais adéquats. Si le critère adopté est la résistance à la 

compression simple : (cR > 25 MPa)   

Selon les « Recommandations pour le contrôle de la conception et de l’exécution des 

colonnes ballastées » du COPREC (2001) les diamètres D30 et D100 de cailloux 

d’apport sont plus importants pour la voie humide : 

• D30 > 40 mm 

• D100 > 160 mm 

Selon les  (Recommandations_COPREC_SOFONS_colonnes ballastées) : 

Les matériaux d’apport doivent être de qualité et de granulométries contrôlées et les 

plus homogènes possibles. Le choix se portera sur des graves naturelles, roulées ou 

concassées. 

Les caractéristiques minimales des matériaux d’apport sont les suivantes : 

• LA < 35 

• MDE < 30 

• LA + MDE < 60 
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Où : 

LA : essai Los Angeles, norme NF P 18573 

MDE : essai Micro Deval, norme NF P 18572 

 
La granulométrie dépend essentiellement du matériel. Les vibreurs avec alimentation 

en pied y sont plus sensibles : une granulométrie inadaptée est source de bouchons 

dans le tube. 

On peut retenir les valeurs indicatives suivantes : 

 

� Vibreur à tube latéral de remplissage par le bas : en terme de fuseau 

granulométrique, le plus couramment utilisé est le fuseau 8/40 ; 

� Autres procédés : en termes de fuseau granulométrique, celui qui est le plus 

couramment utilisé est le fuseau 20/75. 

 

Le critère de propreté au sens de la norme NFP 18591 est le suivant : le passant 

inférieur à 80µm est inférieur à 5%. 

 

Tableau 1.4 Caractéristiques du ballast pour colonnes ballastées   

[Dhouib et Blondeau 2005] 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

*Valeurs limites 

Caractéristiques Ordres de grandeur Remarques 

Dimensions du ballast 
(mm) 

40/60                                        
12/40 

voie humide                    
voie sèche 

Indice de concassage (%)  > 80 - 

LA < 25 – 35* 
Essai «Los Angeles» 

(Norme NF EN 1097-2) 

MDE < 20 – 30* 
Essai «Micro – Deval» 
(Norme NF EN 1097-1) 

LA + MDE < 40 – 60* - 

Pourcentage de fines < 5 % - 
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1.1.2.6.2 Matériaux du matelas de répartition 
 
Selon le DTU 13.2 « un groupe de colonnes ballastées est toujours coiffé par une 

couche de répartition, colonne et terrain encaissant devant nécessairement travailler 

ensemble. Généralement, il s’agit d’une couche épaisse de matériau graveleux et c’est 

souvent la plate-forme de travail elle-même qui joue ce rôle de couche de répartition ». 

Selon les « Recommandations pour le contrôle de la conception et de l’exécution des 

colonnes ballastées » du COPREC (2001) : 

Le matériau d’apport du matelas de répartition est une « grave naturelle de classe D, B 

,C ou R suivant la classification GTR 92 (Norme NF P 11-300) ou traitée au liant 

hydraulique ». Les matériaux de classe F (au sens de la norme) ne sont pas admis en 

couche de forme. 

L’épaisseur du matelas de répartition dépend de plusieurs facteurs : 

- La nature et l’intensité des charges, 

- Le type de fondations (cas des dallages armés ou non), 

- Le module de déformation du matériau du matelas et du sol encaissant, 

- Les caractéristiques des colonnes ballastées (diamètre, maillage). 

L’épaisseur du matelas doit être d’au moins 0.5 m sous les charges réparties avec des 

entraxes entre colonnes d’au plus 3 m et le matelas n’est pas nécessaire sous les 

éléments de fondation rigide (semelles isolées, filantes). 

En pratique courante, le matelas est mis en place par l’entreprise chargée des 

terrassements sous forme de grave naturelle (0-31.5 mm ou 0-80 mm) ou grave-ciment 

sur grave naturelle, effectivement de limon traité. D’après les informations disponibles 

dans la littérature et recueillies auprès des entreprises spécialisées, l’épaisseur du 

matelas varie en pratique entre 0.3 et 1 m. 

 

Selon les (Recommandations_COPREC_SOFONS_colonnes ballastées) Version du 

15/10/04 : 

 

L’épaisseur minimale d’un matelas de répartition en matériaux granulaires est 

supérieure à 40 cm. 
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Dans le cas des dallages, la partie supérieure du matelas de répartition a au moins les 

caractéristiques d’une couche de forme, au sens du document GTR92. 

 
Fig 1.16 Vue en coupe d’un matelas de répartition.  

(Recommandations_COPREC_SOFONS_colonnes ballastées)  
 
 
Pour la couche de forme : 

� l’épaisseur minimale est de 25 cm, 

� le module d’élasticité est supérieur à 50 MPa. 

 

1.1.2.7 Essais d’information 

Selon la norme NF P 11 – 212 (DTU 13.2), chapitre 8 paragraphe 4 : 

 

Les essais d'information comportent en fonction de la profondeur : 

� la coupe approximative des terrains rencontrés ; 

� les volumes de matériau d'apport mis en place pour chaque mètre de 

hauteur de colonne. 

Le nombre d'essais d'information ne doit pas être inférieur à 1 sur 50 colonnes avec un 

minimum de 3 par ouvrage. 

Le volume de matériau d'apport doit être au moins égal à 1,5 fois le volume théorique 

de la colonne ballastée correspondant au diamètre à prendre en compte dans les 

calculs.    

 

1.1.2.8 Essais de contrôle 

Selon la norme NF P 11 – 212 (DTU 13.2), chapitre 8 paragraphe 5 : 

Les essais de contrôle ont pour objet de vérifier les caractéristiques mécaniques des 

colonnes ballastées. Les résistances minimales, en tout point de l'axe de la colonne à 

partir de 1 m de profondeur sont : 
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� pénétromètre dynamique dR = 15 MPa 

� pénétromètre statique pR = 10 MPa 

� pressiomètre lP = 1,5 MPa 

� SPT N = 30 MPa    

Le nombre de ces essais de contrôle est fixé par les documents particuliers du marché 

et doit être au minimum le même que celui des essais d'information.    

Le nombre des essais de chargement (contrôle de portance à 1,5 fois la charge de 

service) est fixé par les documents particuliers du marché et ne sera pas inférieur à 1 

par chantier. 

Pour les chantiers de moins de 800 m de colonnes ballastées, le maître d'œuvre et le 

géotechnicien peuvent décider, après justification de l'entrepreneur, de ne pas procéder 

à un essai de chargement (contrôle de portance). 

 

1.1.2.9 Contraintes admissibles 

Selon la norme NF P 11 – 212 (DTU 13.2), chapitre 8 paragraphe 6 : 

La contrainte de calcul à l'ELS sur une section théorique de colonne ballastée doit être 

inférieure à 2 fois l'étreinte latérale du sol encaissant sans toutefois être supérieure à 

0,8 MPa. 

Par analogie avec l’essai triaxial, la contrainte verticale de rupture de la colonne est : 

 








 +=
−
+=

24sin1

sin1 2 ϕπσ
ϕ
ϕσ tgq hhr                                                                        (éq 1.2) 

  
Où : 

hσ  est l'étreinte latérale 

ϕ  est l'angle de frottement interne dans la colonne. 

La contrainte admissible est calculée à partir de rq avec un coefficient de sécurité 

supérieur à 2. 

La valeur de l'étreinte latérale résulte du rapport géotechnique. Elle est déterminée à 

partir d'essais de laboratoire ou à partir d'essais in situ tels que le pressiomètre, le 

pénétromètre statique ou le scissomètre. Dans le cas du pressiomètre, on peut assimiler 

l'étreinte latérale hσ à la valeur de la pression limite. 
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1.2 Mécanismes de comportement et dimensionnement des colonnes ballastées 

1.2.1 Fonctionnement des colonnes ballastées 

 

Dans le complexe sol-colonne, l’étreinte latérale offerte par le sol dépend de ces 

caractéristiques mécaniques. Plus le sol impose un serrement moins la colonne va se 

déformer. 

Sous l’effet d’un chargement, la déformation de la colonne à volume supposé constant 

sera verticalement et déterminée par le terme de tassement, et au même temps sera 

horizontalement et déterminée par le terme de l’expansion latérale. La transmission 

d’une partie des contraintes au sol est faite par la colonne grâce à ces deux 

mouvements horizontaux et verticaux. L’effet de confinement latéral est d’autant plus 

marqué dans le cas de réseau de colonnes qu’à dans le cas d’une colonne isolée car la 

procuration mutuelle de l’étreinte latérale de deux colonnes [Corneille 2007].  

D’après [Barksdale et Bachus, 1983], dans un réseau de colonnes, les colonnes situées 

à l’intérieur sont confinées et ainsi rigidifiées par les colonnes environnantes.  

1.2.1.1 Colonne isolée 

1.2.1.1.1 Mécanismes de rupture 

D’après Datye (1982), dans un sol homogène il existe trois modes de rupture :  

a) Rupture par expansion latérale de la colonne  

b) Rupture par cisaillement généralisé  

c) Rupture par poinçonnement (colonne flottante) 

Les deux premiers modes de rupture sont destinés aux colonnes dont la base repose sur 

un horizon raide et qui doivent être dimensionnés, selon leurs longueurs et supérieure à 

quatre fois leurs diamètres D. 

Le 3eme mode de rupture est destiné aux colonnes « flottantes », qui doivent vérifier 

une condition supplémentaire de « non poinçonnement ». 
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Fig 1.17 Types de rupture d’une colonne isolée chargées en tête exécutée dans une 

couche   compressible homogène [Datye, 1982] 

La figure 1.18 indique les mécanismes de rupture dans un sol hétérogène [Barksdale et 

Bachus, 1983], dont les trois cas de rupture sont : 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig 1.18 Mécanismes de rupture des colonnes ballastées isolées dans les sols non 
homogènes   [Barksdale et Bachus, 1983] 

 

a) La couche molle est en surface           rupture par cisaillement 

b) Une couche très molle en profondeur  où le rapport   1≤
D

H
        légère 

expansion latérale 

c) Une couche très molle en profondeur  où : 2≥
D

H
           rupture par expansion 

latérale 
Où : 
H  : Épaisseur de la couche  

D  : Diamètre de la colonne 
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1.2.1.1.2 Comportement d’une colonne ballastée isolée sous chargement statique 

vertical 

 

Dans l’analyse traditionnelle de l’interaction « sol-structure », il convient de citer un 

paramètre fondamental qui est la rigidité relative de la fondation par rapport à celle du 

sol qu’elle sollicite. La figure 1.19 donne une idée des mécanismes qui se développent 

dans le cas d’un radier rigide et d’une fondation souple [B Soyez, 1985]. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig 1.19 Report des charges sur les colonnes dans le cas d’un radier rigide et 
d’une fondation souple [Eggestad, 1983] 

Mode de déformation axiale 

Dans le cas de la fondation souple (fig 1.19), le report de charge est moins accentué, 

les contraintes réparties sur le sol et sur la colonne évoluent dans un rapport de 3 à 5 

[Vautrain, 1980] et les tassements sont plus importants sur le sol que sur la colonne. 

Dans le cas de la fondation rigide (fig 1.19), la concentration des contraintes est plus 

importante sur la colonne, un meilleur déchargement du sol et les tassements sont 

identiques en tenant compte du caractère « indéformable » de la fondation rigide 

[Soyez, 1985 ; Belcotec, 1985]. 
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Mode de déformation latérale 

Comme la figure 1.19 l’indique, la contrainte horizontale totale ( )
T

P qui confine le 

ballast résulte de la contrainte horizontale initiale ( )
0

P  qui règne dans le sol et de la 

contrainte de compression exercée dans le ballast ( )P∆  :  

                                                                                                   (éq 1.3) 

Dans le cas de la fondation rigide (fig 1.19), la contrainte totale horizontale décroit 

linéairement en fonction de la profondeur alors que, dans le cas de la fondation souple 

(fig 1.19), la contrainte totale horizontale augmente jusqu'à une profondeur 

caractéristique déterminée, puis diminue (effet de l’interaction sol-colonne). 

Interaction sol-colonne ballastée 

L’interaction sol-colonne ballastée (fig 1.20) dépend de la rigidité relative de la 

fondation et du sol d’assise. D’après Eggestad (1983), dans les cas des colonnes 

courtes (« flottantes ») : 

- dans le cas de la fondation souple (fig 1.20a), le tassement du sol est plus 

important que celui de la colonne et le sol a un effet d’entraînement sur le 

ballast sur une profondeur critique où les contraintes de cisaillement sont 

négatives (frottement « négatif », Combarieu, 1974 ; Belcotec, 1985). 

-  dans le cas de la fondation rigide (fig 1.20b), les tassements en surface du sol 

et en tête de la colonne sont identiques ; les contraintes de cisaillement qui 

s’exercent à l’interface sol/ballast demeurent positives le long de la colonne et 

le sol a tendance à « freiner » le ballast (frottement « positif »). 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

PPP
T

∆+=
0
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Fig 1.20 Interaction sol-colonne : répartition des contraintes de cisaillement le 

long de la colonne ballastée (courte) et effet de pointe [Eggestad, 1983] 

Lorsque la colonne atteint un horizon rigide (substratum), les contraintes verticales 

peuvent être équilibrées principalement en pointe de la colonne. 

Les mécanismes d’interaction calés sur le mode de fonctionnement d’éléments de 

fondation profonde rigide (pieux, inclusions rigides, barettes,…etc.), ne sont pas 

directement applicables à l’interaction sol/colonne ballastée (même courte), qui dépend 

pour beaucoup de l’expansion latérale du ballast. 

1.2.1.2 Réseau de colonnes ballasées 

1.2.1.2.1 Principe de la cellule unitaire 

 

Les apports dus à l’installation des colonnes ballastées sont essentiellement la 

substitution d’une partie du sol mou par un matériau de meilleures caractéristiques 

mécaniques et hydrauliques. La concentration sur la colonne des charges transmises 

par l’ouvrage correspond a un déchargement du sol autour de la colonne, n’est pas 

immédiate mais se développe au fur et à mesure de l’évolution de la consolidation 

primaire du sol autour de l’inclusion [B Soyez, 1985]. 

 

Soit le domaine d’influence cylindrique (fig 1.21) caractérisé par les dimensions 

colAAH ,,  : 

Aire de la colonne : 42
colcol DA π=

sP  sP  
cP  

)(+τ

sP  sP  
cP  

Contraintes de cisaillement 

Mobilisation des contraintes en pointe 

a- Cas d’une fondation souple b- Cas d’une fondation rigide 

)(−τ

)(+τ

)(+τ
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Aire totale : 42
extDA π=  

2colcol DR =  

2extext DR =  

 

 

 
 
 

 

 

 

 

 

 

 
Fig 1.21 Principe de la cellule unitaire : répartition des contraintes en surface à 

long terme   [Ghionna et Jamiolkowski, 1981] 

 
Le phénomène de concentration des charges sur la colonne est décrit par l’équation 

suivante : 

( )colsolcolcol AAPAPAP −+=0                                                                                 (éq 1.4) 

Dans laquelle : 

0P  : La contrainte verticale moyenne correspondant à la charge appliquée, 

uniformément distribuée    sur toute la surface de la maille à l’instant initial 

solP  : La contrainte verticale appliquée sur le sol autour de la colonne à long terme 

colP  : La contrainte verticale en tête de colonne à la fin de la consolidation du sol 

1.2.1.2.2 Coefficient de substitution aet rapport de surface sA   

Le coefficient de substitution (dans le cas des colonnes mises en œuvre par voie 

humide) ou le taux d’incorporation (dans le cas des colonnes mises en œuvre par voie 

Vue en plan d’un réseau de colonnes 

Aire d’une colonne  

Aire totale A 

Cellule 
unitaire 
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sèche) est le rapport de l’aire traitée colA  à l’aire totale A du domaine d’influence de la 

colonne (fig 1.21) et est toujours inférieur à l’unité : 

1〈=
A

A
a col                                                                                                              (éq 1.5)

Le rapport de surface sA (area ratio) est défini comme étant l’inverse de a  et est 

toujours supérieur à l’unité : 

1〉=
col

s A

A
A                                                                                                            (éq 1.6) 

Ces deux facteurs permettent de déterminer le pourcentage de matériau incorporé par 

rapport au sol naturel et l’amélioration qui en résulte. Le facteur de substitution de sol 

varie selon les conditions initiales du sol (avant amélioration) et selon l’objectif de 

l’amélioration (diminution des tassements, augmentation de la capacité portante, 

diminution des risques liés à la liquéfaction,…). [S Corneille, 2007] 

In situ, ce facteur varie 0.05 [ Maurya et al., 2005 ] à 0.5 [ Clemente et Davie, 2000 ], 

pour des chargements uniformes sous un réseau infini de colonnes et de 0.16 [Davie et 

al., 1991 et  Greenwood, 1991] à 0.5 [ Dhouib et al., 2006 b ] pour des chargement sur 

semelles. D’après  Corneille (2007), le facteur de substitution moyen se situe entre 0.2 

et 0.35. 

1.2.1.2.3 Rapport de concentration des contraintes net coefficient de réduction 

des tassements β  

Comme les colonnes ont de meilleurs caractéristiques mécaniques que le sol à traité, il 

se développe pour cette raison dans le complexe sol-colonne-fondation un mécanisme 

de transfert de la charge 0P  appliquée initialement par la fondation. Ce mécanisme 

consiste à concentrer la contrainte verticale initiale sur les colonnes( )colP  et réduire la 

charge sur le sol( )solP , donc le rapport de concentration des contraintes ( )n est défini 

par (fig 1.22) : 

sol

col

P

P
n =                                                                                                                  (éq 1.7) 
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Fig 1.22 Principe de concentration des contraintes et réduction des 

tassements[Dhouib et Blondeau, 2005] 

Tableau 1.5 Variation du facteur de concentration des contraintes 

[Guermazi, 1986] 

 

Dans l’état avant traitement (sol sans colonne), la charge ( )0P  appliquée par la 

fondation au sol impliquait un tassement moyen ( )iS  , alors que dans l’état après 

traitement (sol avec colonne), les tassements diminuent globalement( )fS . Le facteur 

de réduction des tassements β désigne le rapport du tassement ( )iS  du sol sans 

traitement au tassement ( )fS   du sol avec traitement (fig 1.22) : 

 
f

i

S

S
=β                                                                                                                  (éq 1.8) 

 Où : 

iS  : Tassement du sol non amélioré ;

Contrainte initiale verticale 

apportée par l’ouvrage 0P   

colP  

solP  solP  

iS  
fS  

a- Repport des charges b- Reduction des tassements 

2- État après traitement 
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fS  : Tassement du sol  amélioré. 

 
1.2.1.2.4 Exemples réels de réseaux de colonnes ballastées 

Exemples des réseaux de colonnes ballastées sous charges reparties 

Le réseau indiqué dans la figure (1.23a) est un réseau de colonnes ballastées pilonnées, 

destiné à améliorer une couche d’argile molle d’épaisseur variable (4,5 à 9 m) afin de 

fonder un silo horizontal pour une coopérative agricole en France [Bustamante et al., 

1991]. Le silo a pour dimensions 33,84×60 m et applique sur le sol des contraintes 

verticales allant de 110 kPa au centre à 43 kPa sur la périphérie. 

La figure (1.23b) montre le quart de l’emprise traitée par un réseau de colonnes 

ballastées pour l’amélioration des alternances de sable limoneux lâche et d’argile molle 

sableuse surmontées Par un réservoir de 79 m de diamètre en Inde [Bhandari, 1983]. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

a- Silo en France [Bustamante et al., 1991] 
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Fig 1.23 Exemples d’amélioration des sols par colonnes ballastées sous des 

charges réparties de grandes dimensions (Documents numérisés)  

Exemples de colonnes ballastées sous charges centrées 

La figure 1.24 montre les dispositions des colonnes ballastées utilisées pour améliorer 

de limon sableux de consistance variable, afin de fonder des massifs de semelles 

isolées et filantes sous la structure d’un centre postal mécanisé à Glasgow en Ecosse 

[Bell et al., 1986]. 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig 1.24 Schéma d’implantation de colonnes ballastées sous les semelles d’un 

centre postal à Glasgow [Bell et al., 1986]. (Documents numérisés)

b- Réservoir en Inde [Bhandari, 1983] 
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1.2.2 Méthodes de dimensionnement 

1.2.2.1 Dimensionnement empirique des colonnes ballastées 

1.2.2.1.1 Les courbes de Thorburn (1975) et Thorburn et Mac Vicar (1968) 

A partir des essais au laboratoire Thorburn et Mac Vicar avaient proposé En 1968 une 

règle de dimensionnement graphique de la charge admissible d’une colonne ballastée, 

où le modèle utilisé est un modèle de comportement du sol autour du ballast basé sur la 

théorie de Rankine pour les états limites de poussée – butée. 

En 1975, Thorburn a proposé de nouveau cette règle sous forme d’abaque (fig 1.25), 

où l’on obtient à la fois la capacité portante de la colonne et son diamètre efficace en 

fonction de la résistance au cisaillement non drainé du sol à traiter [B Soyez, 1985]. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig 1.25 Prévision de la charge admissible en tête et du diamètre efficace d’une 

colonne ballastée en fonction de la résistance au cisaillement non drainé du sol 

[Th²orburn,  1975] 

 

1.2.2.1.2 L’abaque de Greenwood (1970) 

 

Greenwood proposait² une règle sous forme des courbes (fig 1.26), permettant 

d’effectuer le pré dimensionnement en fonction de la réduction des tassements induits 

lors de la réalisation des colonnes ballastées sous des fondations de grandes 

dimensions. Les deux facteurs suivants ont une influence sur cette règle [B Soyez, 

1985] :  
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- la résistance au cisaillement du sol entourant les colonnes ;  

- le procédé de réalisation des colonnes. 

 
Cette règle est basée sur Les hypothèses suivantes : 

- Les colonnes reposent sur une couche plus ferme, 

- Le calcul ne tient pas compte des tassements « immédiats » et des déplacements 

induits par les divers cisaillements mobilisés. 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

Fig 1.26 Diagramme des réductions de tassement observées sous des fondations de 

grandes dimensions reposant sur une argile molle homogène [Greenwood, 1970] 

1.2.2.2 Dimensionnement d’une colonne ballastée isolée selon la capacité portante 

Mise en équation de la rupture par expansion latérale  

La première expérimentation de mise en équation du comportement des colonnes 

ballastées lors de la rupture par expansion latérale est celle élaborée par Greenwood en 

1970  

Greenwood a modélisé le cas réel (sol + colonne) par un essai triaxial (compression 

triaxiale) d’une éprouvette de matériau pulvérulent qui a le même angle de frottement 

colϕ  que le ballast, la résistance latérale maximale offerte par le sol entourant la 

colonne est modélisée par l’application d’une contrainte de confinement en terme de 

contraintes effectives à l’intérieur de la colonne, ce qui permet d’écrire [ B Soyez, 

1985 ] :        
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'
max

'
max

2'
lim 24 hpcolh

col
v Ktg σσϕπσ =







 +=                                                                     

(éq 1.9) 
 Où : 

'
limvσ  : la contrainte verticale agissant sur la colonne à l’instant de rupture 

pcolK  : le coefficient de butée du ballast 

'
maxhσ  : la contrainte effective maximale que le sol peut supporter autour de la colonne. 

 

L’expansion latérale de la colonne a été précisément confrontée à celle d’une sonde 

pressiomètrique, ce qui permet de poser : 

uPh −= limmaxσ                                                                                                    (éq 1.10) 

Avec : 

limP  : Pression limite du sol ambiant, 

u  : Pression interstitielle à la périphérie de la colonne. 

Concernant la pression interstitielleu , le tableau 1.6 permet de récapituler les deux 

approches  qui se dégagent à ce sujet : (tableau 1.6 ANNEXE 2 PAGE 126) 

 

 

 

Les différentes formulations proposées dans la littérature sont autant d’expressions 

analytiques possibles de la pression limite du sol ambiant, donc nous avons sous la 

forme générale : 

( ) uh kcuP ++= 0
'

lim 0
σ                                                                                           (éq 1.11) 

Avec : 

'

0hσ  : Contrainte effective horizontale existant dans le sol avant la réalisation de la 

colonne ;

u  Auteurs  Remarques 

0uu=  Ghionna et Jamiolkowski (1981)  
Smoltczyk (1983) 

0u : pression hydrostatique régnant avant 

traitement 

0=u  Greenwood et Kirsch (1983)       
Broms (1983) 

Revient à travailler en contraintes totales dans le 
sol ambiant 
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uc  : Résistance au cisaillement non drainé du sol ; 

k  : Coefficient multiplicateur 

Le tableau 1.7 permet de définir le coefficient multiplicateur k  selon divers auteurs : 

 

Tableau 1.7 Définition du coefficient multiplicateur k  selon divers auteurs  

Expression de k  Auteurs  Remarques 

 ( ) usol

sol

c

E
k

ν+
+=

12
ln1  Hughes et Withers 

(1974)   

Wroth et Hughes ont conseillé d'adopter 4=k au vu 
d'essais drainés réalisés avec le pressiomètre autoforeur de 
Cambridge (Camkomètre) 

 ( )rIk ln1+=  

u

sol
r c

E
I

3
=  

  Brauns (1978 a)      

Cette formule est déduite des travaux de Vesic sur 
l'expansion des cavités cylindriques dans les milieux 
cohérents, dans laquelle rI est un indice de rigidité d'un sol 
lors d'une sollicitation non drainée  

18.6=k  Nahrgang (1976) Cette valeur est le résultat des essais de laboratoire sur modèle 
réduit de colonne 

 

Le paramètre fondamental de ce type de calculs est l’angle de frottement colϕ du 

matériau constitutif de la colonne [B Soyez, 1985]. Dans le cas d’un ballast, mis en 

place par un vibreur type Keller, une valeur prudente de 38° est couramment 

recommandée [Schulze, 1978]. 

Mise en équation de la rupture par cisaillement généralisé  

D’après Brauns (1978 a, b et 1980) la mise en équation de la rupture par cisaillement 

généralisé est inspirée de la rupture axisymétrique d’un volume de matériau composite 

« sol-ballast » limité par une surface tronconique centrée sur l’axe de la colonne, cette 

contribution a pour but de pouvoir prendre en compte une surcharge  q    appliquée à la 

surface du sol, autour de la fondation placée en tête de la colonne. 








 +=
24

2 col
coltgRh

ϕπ
                                                                                         (éq 1.12)         
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Fig 1.27 Caractérisation de la surface de rupture [Brauns, 1978 a] 

D’après quelques hypothèses simplificatrices en l’absence de cisaillement à l’intérieur 

de la surface de rupture et la conservation des volumes, la contrainte verticale limite 

limvσ   en tête de colonne vérifie l’équation :  

( ) 






 +

























 +
+








+=

24

24
1

2sin

2 2lim col

col

uu

v tg
tg

tg

c

q

c

ϕπ
δ

ϕπ

δ
σ

                             (éq 1.13) 

Dans laquelle : 

uc  : La cohésion non drainée du sol, supposée constante sur toute la profondeur du 

traitement, 

q  : La surcharge appliquée à  la surface du sol, 

δ  : L’angle que fait la génératrice du cône avec l’horizontale. 

Les abaques indiqués dans la figure 1.28 permettent de déterminer l’angle δ  dans les 

cas suivants : 

 
Cas a : 0≠q       

Cas b : 0=q (δ  directement en fonction de colϕ ) 
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Fig 1.28 Détermination pratique de δ  [Brauns, 1978 b] 

Mise en équation de la rupture par poinçonnement d’une colonne flottante 

Hughes et al (1975) et Brauns (1980), ont considéré que la colonne travaillait comme 

un pieu rigide avec développement d’un effort de pointe et d’un frottement latéral 

positif. L’hypothèse faite que la résistance au cisaillement mobilisée sur la périphérie 

de la colonne est égale à la résistance au cisaillement non drainé uc du sol. La cohésion 

non drainée uc  sera supposée constante sur toute l’épaisseur de la couche 

compressible. 

Considérons la colonne ballastée (γ , colR ) montrée dans la figure 1.29, la contrainte 

verticale régnante à la profondeur  z  à l’intérieur de la colonne est : 









−+=

col

u
vzv R

c
z 20,, γσσ                                                                                   (éq 1.14) 

 
Où : 

0,vσ  : la contrainte verticale appliquée en tête.  

Pour éviter le poinçonnement Il existe une longueur minimale ( )minL  de la colonne, qui 

peut déterminer en considérant que :  

 

min,Lvσ = ∗σ  en pointe mobilisable par la couche du sol, donc : 

min,Lvσ = 9 uc  : valeur admise dans les dimensionnements des pieux traditionnels.
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Si l’on néglige le poids propre du ballast, minL est donné par la relation : 









−= 9

2

1 0,
min

u

v
col c

RL
σ

                                                                                       (éq 1.15) 

 
Au même temps, il existe une longueurmaxL , caractérisé par 0

max, =Lvσ , au-delà de 

laquelle le traitement sera inutile.    

Si le poids propre du ballast est négligé, maxL  est égal à : 

u

v
col c

RL 0,
max 2

1 σ
=                                                                                                 (éq 1.16) 

 
 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig 1.29 Définition des longueurs minL et maxL  d’une colonne ballastée vis-à-vis de 

la rupture par poinçonnement [Brauns, 1980] 

La profondeur de traitement sur le terrain, sera finalement déterminée en fonction de 

minL et maxL .    

1.2.2.3 Tassement d’une colonne isolée chargée en tête  

Les travaux de Mattes et Poulos (1969) 

La formule développée par Mattes et Poulos est : 
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p
sol

I
EL

p
s

.
=                                                                                                         (éq 1.17) 

 
Où : 

 S  : Le tassement en tête de la colonne, 

 L  : Longueur de la colonne, 

 P  : La charge appliquée a celle-ci, 

solE  Le module d’élasticité de sol, 

pI  : Facteur d’influence dépendant du facteur de rigidité relativek , 

 

sol

col

E

E
k =                                                                                                               (éq 1.18) 

 
Où : 

colE  : Le module d’élasticité de la colonne. 

 

L’abaque indiquée dans la figure 1.30 permet de déterminer les valeurs de pI  en 

fonction de k  et du rapport 
d

L
 . 

Dans ce cas de chargement, il convient de rappeler que la fondation ne s’applique 

pratiquement que sur l’inclusion, et que les tassements immédiats pseudo-élastiques de 

celle-ci constituent la majeure partie de sa déformation finale [Greenwood et Kirsch, 

1983]. 

Les tassements immédiats et finals peuvent être évalués en introduisant les valeurs des 

modules drainés et non drainés du sol et de la colonne dans la formule développée par 

Mattes et Poulos. 
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Fig 1.30 Facteur d’influence pI [Mattes et Poulos,  1969] 

1.2.2.4 Dimensionnement d’un réseau de colonnes ballastées 

En pratique, les colonnes ballastées sont disposées (fig 1.31) : 

a- selon un maillage triangulaire ; 

b- selon un maillage carré ; 

c- selon un maillage hexagonale.   

Pour un espacement S  entre colonnes, l’équivalence entre la section de la maille et le 

cylindre équivalent de diamètre ed  conduit à : 

 

- maille triangulaire (fig 1.31 a) :  SSde 05.1
12

41

2
=







=
π

, 

- maille carrée (fig 1.31 b) :   SSde 13.1
16

41

2
=







=
π

, 

- maille hexagonale (fig 1.31 c):   SSde 29.1
27

41

2
=







=
π
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Fig 1.31 Réduction du problème pour l’étude des réseaux de colonnes ballastées  
[ Balaam et Poulos, 1983 ] 

 

 

 

a- Maille triangulaire 

b- Maille carrée 

c- Maille héxagonale 
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CHAPITRE 2 

COMPORTEMENT DYNAMIQUE DES SOLS ET DES 

COLONNES BALLASTEES 

 
2.1 Comportement des sols sous chargement cyclique 

2.1.1 Influence du profil du sol  

 

L’examen d’enregistrement du mouvement sismique en surface d’un sol ayant des 

caractéristiques géologiques et géotechniques différentes traduit l’influence de ces 

caractéristiques sur le mouvement sismique. 

La figure 2.1 qui représente les spectres de réponses en vitesse et en accélération 

calculés à partir des accélérogrammes enregistrés dans la vallée de Caracas 

(Vénézuéla) lors du séisme de 1967 [Seed et al, 1972], montre cette influence. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig 2.1 Spectre de réponse à CARABALLEDA (1967)
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Le tableau 2.1 donne les accélérations enregistrées dans différents sites lors du séisme 

de Loma Prieta. On note que les accélérations maximales enregistrées dépendent d’une 

manière sensible de la nature du sous sol. 

Tableau 2.1 Accélérations maximales dans San Francisco ( d’après AFPS, 1990) 

Station Stratigraphie 
Accélération maximale du sol 

1957 1989 

Golden Gate Park Rocher 0,13 
  

Market/Guerrero St Rocher 0,12 
  

State Building Sable + Sable argileux ( 60 m) 0,10 
  

Mason/Pine St Rocher 0,10 
  

Alexander Building Silt Argileux + sable ( 45m ) 0,07 0,17 

Southern Pacific B Argile molle 0,05 0,2 

Rincon Hill Rocher 0,10 0,09 

Oakland City Hall  
Argile, sable ( 30m ) + Argile 

raide ( 270 m ) 
0,04 0,26 

 

Pour le séisme de 1957, les accélérations varient entre 0,04g et 0,13g  et pour le séisme 

de 1989, elles varient entre 0,09g et 0,26g. Les enregistrements sur les sites 

alluvionnaires font apparaître des pics importants à basses fréquences. 

Les divers codes parasismique et les différentes études analytiques, empiriques et 

numériques reconnaissant la nécessité de prendre en compte les conditions 

géotechniques du sol dans la définition des sollicitations sismiques (Seed et al, 1976 ; 

Idriss, 1990 ; Gazetas et al, 1998…etc.). Cette prise en compte se traduit par la 

définition des spectres de réponse selon la nature du sous sol, qui est caractérisée par la 

vitesse de propagation moyenne des ondes de cisaillement sur les 30 mètres supérieurs 

de la couche de sol. 

A partir des enregistrements réels (Mexico city, 1985 et Loma Prieta, 1989), Idriss 

(1990) a proposé une courbe d’amplification des accélérations pour des différents types 
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de sol (fig 2.2). On note que le facteur d’amplification dépend des propriétés des sols et 

du niveau d’accélération [A Hatem, 2009]. 

 

 

 

 

 

 

 

2.2 Relation entre les accélérations maximales et les différents conditions des sols 

mous [Idriss, 1990, 1991] 

2.1.2 Description du comportement des sols 

Une description complète du comportement du sol est obtenue si, partant d’un état 

d’équilibre caractérisé par un champ de contrainte σ et un champ de déformationε , il 

est possible de déterminer le nouvel état de déformation obtenue après application d’un 

incrément de contrainteσd . Cette description est obtenue à l’aide de la loi de 

comportement du sol. 

εσ E=  : En état d’équilibre                                                                                 (éq 2.1) 

εσ dEd =  : Après incrément de chargement                                                       (éq 2.2) 

σσεεε ∆+→∆+= tottot
int  : Loi de comportement                                            (éq 2.3) 

La loi de comportement est une relation liant le tenseur de contrainteσ , le tenseur de 

déformation ε et leurs incréments σd et εd . La formulation de la loi de comportement 

est obtenue dans le cadre d’une théorie donnée, à partir d’un petit nombre de résultats 

expérimentaux. Le modèle ainsi déterminé permet d’évaluer le comportement du sol 

soumis à des chemins de contraintes quelconques, tels que ceux suivis in situ lors d’un 

séisme [Alain Pecker, 1984]. 
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Description expérimentale 

La deuxième approche consiste à anticiper le mode de chargement auquel va être 

soumis en place un élément de sol lors de la sollicitation sismique. Ce mode de 

chargement est reproduit au laboratoire de façon aussi fidèle que possible, compte tenu 

des moyens expérimentaux qu’il est possible de concevoir. Le comportement du sol 

sous ce type de chargement est alors caractérisé par une courbe effort – déformation, 

qui est directement utilisée pour rendre compte du comportement du sol en place 

[Alain Pecker, 1984]. 

Observations expérimentales 

Avant d’approcher l’étude du comportement des sols sous chargement cyclique, il est 

nécessaire de faire un passage sur le comportement des sols sous chargement quasi – 

statique monotone. 

2.1.2.1 Sous chargement monotone 

La figure 2.3 schématise les courbes effort-déformation obtenues à l’appareil triaxial 

pour trois chemins de contraintes différents : 

 

 

 

 

 

 

 

 

2.3 Courbe effort – déformation : chargement quasi statique monotone [Alain 

Pecker, 1984] 

� Courbe A : compression isotrope ( )zr σσ =  
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� Courbe B : essai à déformation latérale nulle ( )0=rε Courbe C : essai triaxial 

classique à contrainte radiale ( ou pression de confinement ) constante 

( )cster =σ  

L’examen de ces résultats expérimentaux montre que : 

Courbe A : Il existe un domaine de faibles déformations pour lequel la relation entre 

la contrainte appliquée et la déformation associée est linéaire. Le trajet suivi lors de 

décharge est identique à celui de la charge. 

Courbe B : au-delà d’un certain seuil de contrainte et quelque soit le chemin de 

contrainte suivi, la relation effort – déformation n’est plus une droite. Le 

comportement du sol cesse d’être linéaire. Notons cependant que le non linéarité 

n’exclurait pas a priori l’hypothèse d’un comportement élastique qui se traduirait par 

un trajet de décharge identique à celui de la charge. Certains matériaux présentent en 

effet des comportements élastiques non linéaires. 

Courbe C : le trajet suivi lors de décharge n’est plus identique au trajet suivi lors de la 

charge (point A sur la courbe C) et le comportement du sol est dit élasto-plastique. 

Pour certains trajets de chargement la déformation devient très importante pour une 

valeur finie de la contrainte appliquée. Le sol atteint un état de rupture. 

Conclusion de cet examen : 

Sous chargement quasi-statique monotone le comportement du sol est donc caractérisé 

par un domaine d’élasticité (domaine à l’intérieur duquel les déformations restent 

élastiques), variable au cours du chargement, et au-delà duquel apparaissent des 

déformations plastiques irréversibles. Pour certains chemins de contraintes le sol peut 

atteindre un état de rupture [Alain Pecker, 1984]. 

2.1.2.2 Sous chargement cyclique 

La figure 2.4 présente l’état d’un élément de sol pris à une profondeur h dans un profil 

de sol horizontal soumis au cycle de chargement sismique en prenant compte la 

considération dans laquelle le mouvement sismique a pour origine une onde de 

cisaillement se propageant verticalement. Cette considération est apportée dans les 
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calculs de réponse dynamique d’un profil de sol ou dans les problèmes d’interaction 

sol-structure. 

 

 

 

 

 

Fig 2.4 Séquence de chargement idéalisée [Alain Pecker, 1984] 

En état d’équilibre 

L’élément de sol est en équilibre sous les contraintes verticale effective '
vσ  et 

horizontale effective '
hσ  (fig 2.4) 

'
00

' σσ Kh =                                                                                                            ( éq 2.4)  

Où : 

:0K Coefficient de poussée des terres au repos. 

0K  Voisin de 0,5 pour les sols normalement consolidés et peut être supérieur à 1,0 

dans les sols fortement surconsolidés. 

Après passage de l’onde sismique (onde de cisaillement) 

Ce passage est traduit par l’application d’une contrainte de cisaillement ( )tτ sur les 

faces horizontales de l’élément de sol, et donc sur les faces verticales pour maintenir 

les conditions d’équilibre. Sous l’effet de cette contrainte l’échantillon subit une 

déformation de cisaillement simple qui, pour un matériau à comportement élastique, se 

traduirait par une variation de volume nulle. 

La déformation de cisaillement, également appelée distorsion, est définie par (fig 2.4) : 

h

u

∆
∆=γ                                                                                                                   (éq 2.5)
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Au laboratoire, l’enregistrement d’une courbe effort – déformation ( )γτ f= pour un 

cycle de contrainte fermé est montré dans les figures 2.5 et 2.6 

 

 

 

 

 

 

 

Fig 2.5 Courbe effort – déformation cyclique [Alain Pecker, 1984] 

 

 

 

 

 

 

 

Fig 2.6 Chargement cyclique fermé non centré à l’origine [Alain Pecker, 1984] 

La figure 2.5 montre que pour un cycle fermé, le comportement du sol est caractérisé 

par une boucle appelée boucle d’hystérésis, dont la surface et l’inclinaison dépendent 

de l’amplitude de la déformation au cours du cycle. Plus cette dernière est grande, plus 

l’aire de la boucle est importante et plus celle-ci est inclinée sur l’horizontale. Par 

ailleurs, on constate expérimentalement que la forme de la boucle d’hystérésis n’est 

pas affectée par la vitesse d’application de la sollicitation. 

Les extrémités des boucles, correspondant à des cycles d’amplitudes différentes, sont 

situées sur la courbe de premier chargement passant par l’origine. Il est commode et 

classique de définir cette boucle à l’aide de deux paramètres qui sont : 
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- Le module sécant sG qui est la pente de la droite joignant les extrémités de la 

boucle (ou l’origine à une extrémité dans le cas d’un cycle centré à l’origine)  

- Le coefficient d’amortissementβ , qui est une mesure de l’aire de la boucle. Il 

caractérise l’énergie dissipée par le matériau lors d’un cycle. 

La figure 2.7 décrive la dépendance de ces deux paramètres sur la déformation 

cyclique. La valeur maximale maxG du module est la pente de la tangente à l’origine à 

la courbe de premier chargement. 

 

 

 

 

 

 

 

Fig 2.7 Variation de G et β  avec la déformation [Alain Pecker, 1984] 

Pour caractériser le comportement du sol, plusieurs travaux sont consacrés à ce 

domaine, on citera : 

Les travaux de Bichop et Henkel (1962) sur l’appareil triaxial, Ménard (1955), 

Jamiolkowski et al. ( 1985 ), sur le pressiomètre, Tavenas et Leroueil ( 1987 ) 

concernant le cisaillement scissomètre, aux Etats-Unis Reiffsteck ( 2002) concernant le 

« borehole shear test » et aussi les travaux de Leidwanger, Flavigny et Ofer sur la 

caractérisation de l’état de contrainte et les modules de déformations axisymétriques 

pour la mesure du fluage et du gonflement des sols, les travaux de Tatsuoka et Shibuya 

( 1991), Burland ( 1989) sur l’intervalle des faibles déformations. 

La figure  2.8 présente la forme expérimentale de la courbe contrainte – déformation 

du sol lors d’une sollicitation cyclique Hardin et Drnevich (1972). 
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Fig 2.8 Courbe de chargement cyclique (contrainte - déformation) [Hardin et 
Drnevich, 1972] 

2.2. Domaines de comportement cyclique des sols 

Hardin et Drnevich (1972) et Di Benedetto (1987)  classifient le comportement des sols 

en quatre domaines distincts selon la valeur de l’amplitude de déformation pour 

n’importe quel type de sollicitation cyclique : 

• Le domaine des très petites déformations ou domaine linéaire( )5100 −〈〈ε , dans 

ce cas, le comportement du sol est considéré comme élastique linéaire pour des 

cycles d’amplitude inférieure à 10-5 autour d’un état de contrainte-déformation 

donné. Les paramètres du comportement sont ceux de l’élasticité linéaire. 

Cependant, et en raison des valeurs très faibles mais non nulles du coefficient 

d’amortissement le comportement du sol n’est pas totalement élastique. 

• Le domaine des petites déformations ou hystérétique stabilisé( )45 1010 −− 〈〈ε , où 

le comportement du sol est hystérétique jusqu’à un niveau de déformation 10-4. 

Les boucles des cycles contrainte – déformation sont en effet,  nettement plus 

ouvertes. Cependant ces boucles se stabilisent c’est-à-dire qu’elles adoptent la 

même forme quel que soit le nombre de cycles. Les modules d’Young et de 

cisaillement décroissent avec le niveau de déformation. L’amortissement 

augmente avec la déformation et peut atteindre 7%. 

• Le domaine des moyennes déformations ou domaine hystérétique non 

stabilisé( )34 1010 −− 〈〈ε , dans ce cas la non linéarité est plus évidente. Une 

augmentation de la pression interstitielle est constatée en conditions non 
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• drainées et une augmentation de la déformation volumique en conditions 

drainées, l’accroissement de la pression interstitielle mène directement à la 

liquéfaction où le sol perd de sa résistance au cisaillement et jusqu’à 75% des 

modules initiaux avec augmentation rapide de l’amortissement.

• Le domaine des grandes déformations( )ε〈−310 , dans ce cas, on constate une 

irréversibilité inélastique avec prédominance de l’effet visqueux, une approche 

incrémentale avec intégration pas à pas le long du chemin de sollicitation 

permet de décrire le phénomène. Le coefficient d’amortissement se stabilise 

vers une valeur maximale, et les modules d’Young et de cisaillement 

deviennent très faibles par rapport à ceux du domaine élastique [F Meribout]. 

D’après Idriss et Seed (1968), la non-linéarité de sol est considérée en prenant en 

compte des caractéristiques (module de cisaillement G et amortissementβ ) 

compatibles avec la déformation moyenne induite par la sollicitation sismique. Le 

tableau 2.2 et la figure 2.9 définissent les domaines de comportement de sol en 

fonction du niveau de cisaillement. Pour des niveaux de déformation élevés, il faut 

considérer le comportement non-linéaire et irréversible des sols. Des modèles de 

comportement élastoplastique avec écrouissage sont alors nécessaires pour décrire 

correctement le comportement des sols sous chargement sismique, notamment pour la 

partie des déformations volumiques [A Hatem, 2009]. 

Tableau 2.2 Domaines de comportement des sols [A Hatem, 2009] 

Déformation de cisaillement 
cyclique γ  

Linéarité du 
comportement 

Elasticité et 
plasticité 

Dégradation 
cyclique pour sols 

saturés 

Méthodes 
d'analyse 

Très faible sγγ ≤≤0   
Pratiquement 

linéaire 
Pratiquement 

élastique 
Non dégradable Linéaire 

Faible  vs γγγγγγγγγγγγ ≤≤  Non-linéaire 
Faiblement 

élasto-plastique 
Pratiquement non 

dégradable 
Linéaire 

équivalent 

Moyenne à 
large 

 γγγγγγγγ ≤s  Non-linéaire Elasto-plastique dégradable Non-linéaire 

Où : vs γγ ,  les seuils d’apparition de non linéarités réversibles ou quasi- réversibles et 

non linéarités irréversibles, respectivement. 
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Fig 2.9 Domaines de comportement des sols [A Hatem, 2009] 

2.3 Mesure des caractéristiques dynamiques des sols par des essais au laboratoire 

Le problème des mesures des caractéristiques des sols constitue l’un des aspects 

fondamentaux de la mécanique des sols, en général, et de la dynamique des sols en 

particulier. Les modèles les plus élaborés, les calculs les plus compliqués ne sont 

d’aucune utilisé si les paramètres à entrer dans ces modèles, ou ces calculs, sont 

incorrects ou mal connus. Actuellement, les aspects théoriques de la dynamique des 

sols sont souvent privilégiés par rapport aux aspects expérimentaux, ce qui crée une 

certaine disproportion entre notre faculté à bâtir des modèles sophistiqués et nos 

possibilités de mesurer les paramètres adaptés à ces modèles [Alain Pecker, 1984]. 

 Il existe plusieurs types d’essais au laboratoire: 

• Essais de vibration libre 

• Essais de résonance 

• Essais de vibration forcée 

2.3.1 Essais de vibration forcée 

Ce type d’essais est principalement développé pour reproduire au laboratoire de la 

façon la plus fidèle possible les conditions de contraintes réels (en place) par un 

élément de sol en informant  qu’il n y a aucun essai qui permet cette simulation exacte. 

On distingue quatre types d’essai de vibration forcée : 
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� Essai triaxial cyclique ; 

� Essai de cisaillement simple ; 

� Essai de cisaillement en torsion ; 

� Essai de table vibrante. 

Ces essais consiste à appliquer  sur un échantillon de sol un effort (ou une déformation) 

cyclique connu et à mesurer la déformation (ou l’effort) résultant dont la boucle qui 

caractérise le comportement de sol sous chargement cyclique appelée boucle 

d’hystérésis est entièrement connue avec la possibilité de déduire les paramètres utiles 

à la définition de la loi de comportement adoptée. 

Les essais de vibration forcée permettent la mesure des caractéristiques dans une plage 

de déformation allant de 5.10-5 à 10-2 environ. 

La figure 2.10 [Woods, 1978], résume les domaines d’application de chaque type 

d’essai. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

2.10 Domaine d’application des essais de laboratoire [Woods, 1978] 

2.3.1.1 Essai triaxial cyclique 

L’essai triaxial cyclique a été pour la première fois utilisé par Seed et Lee (1966). 

Comme un appareil de laboratoire, l’appareil  triaxial cyclique  est actuellement le plus 

développé, en particulier pour l’évaluation des caractéristiques de résistance des sols 
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sous chargement cyclique. Grâce à certains adaptations le triaxial cyclique est peut 

différent à celui du triaxial statique tels que : la plus grande rigidité des colonnes 

supports de la cellule, la nécessité impérieuse de disposer d’un capteur de force à 

l’intérieur de la cellule pour s’affranchir des frottements du piston à l’entrée dans la 

cellule,…etc. 

Les avantages de l’appareil triaxial cyclique sont : 

� La bonne définition des contraintes ; 

� La possibilité de saturation des éprouvettes  et mesure des pressions 

interstitielles ; 

� La possibilité de consolidation isotrope ou anisotrope ; 

Principe de l’essai 

L’échantillon de sol est consolidé isotropiquement et est ensuite soumis, à drainage 

fermé, à un accroissement de la contrainte axiale d’une quantité 2dσ  et à une 

diminution simultanée et égale de la pression de cellule. La contrainte normale sur le 

plan à 45° dans l’échantillon est constante et la contrainte de cisaillement varie entre 

2dσ+ et 2dσ−  (fig 2.11), l’essai est souvent réalisé en maintenant la pression de la 

cellule constante. 

Les essais triaxiaux sont réalisés en asservissant la sollicitation cyclique sur une 

grandeur choisie (force, déformation, contrainte). L’essai est alors dit à force contrôlée, 

déformation contrôlée ou contrainte contrôlée. 

La sollicitation est généralement imposée par l’intermédiaire de presses hydrauliques, 

systèmes pneumatiques ou hydro-pneumatiques. 

La figure 2.11 présente le principe de l’essai triaxial cyclique. 
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Fig 2.11 Principe de l’essai triaxial cyclique [Alain Pecker, 1984] 

Pour les mesures des caractéristiques de déformation, les essais sont conduits à 

déformation contrôlée. Le module d’Young est obtenu comme le rapport de la 

contrainte axiale à la déformation axialeε . 

Le module de cisaillement G  (module sécant) et la déformation de cisaillement γ  sont 

donnés par : 

( )ν+
=

12

E
G                                                                                                           (éq 2.6)

( )Eνγ += 1                                                                                                           (éq 2.7) 

Dans la pratique, l’échantillon est saturé et le coefficient de Poisson peut être pris égal 

à 0,5. Le pourcentage d’amortissement critique est obtenu à partir du déphasage φ  

entre la contrainte et la déformation : 

2
sin

φβ =                                                                                                                (éq 2.8) 

La figure 2.12 montre un résultat typique d’un essai triaxial cyclique sur une vase 

[Pecker – Dupas, 1981]. 

 

 



Chapitre 2                   Comportement dynamique des sols et des colonnes ballastées 

 

Ouahab 2012 Page 68 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig 2.12 Résultat d’un essai triaxial cyclique [Pecker – Dupas, 1981] 

L’essai triaxial cyclique est également utilisé pour évaluer la résistance au cisaillement 

cyclique des sables. L’essai est poursuivi jusqu'à rupture de l’échantillon par 

liquéfaction. Pendant l’essai la contrainte, la déformation et la pression interstitielle 

sont enregistrées en continu. La figure 2.13 montre un exemple d’enregistrement d’un 

essai triaxial cyclique. 

 

 

 

 

 

 

Fig 2.13 Enregistrement d’un essai triaxial cyclique [Alain Pecker, 1984]

Comme tous les essais de laboratoire, L’essai triaxial cyclique présente des 

imperfections dont les principales sont : 

� La rotation de 90° des contraintes principales au cours de l’essai : la pression de 

cellule devient successivement contrainte principale mineure puis contrainte 

principale majeure,
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� L’apparition de phénomènes de concentration de contraintes au voisinage de 

tête et base de l’échantillon pour les efforts cycliques importants. Ces 

concentrations de contraintes donnent naissance à des surpressions 

interstitielles qui ne sont pas entièrement représentatives du comportement du 

sol [Pecker – Dupas, 1981], 

� La différence de comportement de l’éprouvette aux déformations, aux 

déformations élevées, en phase de compression et en phase d’extension 

(apparition d’une striction de l’éprouvette) donnent naissance à des boucles 

d’hystérésis non symétriques. Ce phénomène de striction est fortement atténué 

si l’essai est réalisé en contrainte contrôlée et non en force contrôlée. 

Des mesures de résistance au cisaillement cyclique réalisées, sur le même matériau et 

dans les mêmes conditions expérimentales, dans huit laboratoires différents disposant 

de matériels distincts ont donné des résultats semblables [Silver et al, 1976]. Donc 

l’essai triaxial cyclique est fiable est reproductible [Alain Pecker, 1984] 

2.4 Comportement cyclique drainé et non drainé des sols au triaxial 

2.4.1 Essai triaxial drainé 

La figure 2.14 montre le comportement expérimental cyclique d’un sol. Hicher (1989) 

le décrit comme suit : 

"Les essais répétés montrent un écrouissage important au cours du premier cycle. Les 

cycles conservent pratiquement la même forme en se décalant le long de l'axe 

correspondant à la déformation axiale. 
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2.14 Comportement cyclique d’un sol sur chemin triaxial drainé (Franco Vilela) 
[P Dubujet, 1992]

L'écrouissage est donc important au premier chargement. II l'est nettement moins pour 

les cycles suivants mais des déformations plastiques continuent à se créer.  

Si après un ou quelques cycles à même amplitude de contrainte, nous augmentons la 

contrainte maximale, nous voyons apparaître un coude dans la courbe contrainte -

déformation: la pente diminue nettement au passage pour une valeur voisine de la 

contrainte maximale des cycles précédents. Par contre, les cycles suivants ont une 

allure plus régulière avec une pente plus raide vers le haut du cycle." 

 

Son interprétation est alors la suivante : 

"II y a donc un phénomène de mémoire qui peut être caractérisé par la valeur 

maximale de la contrainte cyclique. II sera effacé par une contrainte supérieure qui 

devient à son tour paramètre de mémoire. Ce mécanisme joue le rôle d'une surface de 

charge. Le passage de cette surface crée des déformations plastiques importantes. Par 

contre à l'intérieur de cette surface, il se crée également des déformations plastiques 

(au moins sur certains chemins) mais d'amplitude plus faible." [P Dubujet, 1992] 

 
2.4.2 Evolution de la pression interstitielle en condition non drainée 
 
Globalement les comportements sous sollicitations cycliques du sable et de l'argile sont 

assez similaires. 

En particulier, il faut noter un phénomène assez général dans le comportement de ces 

matériaux sous sollicitations cycliques en condition drainée: l'augmentation de la 

déformation volumique au cours des cycles. Dans le cas d'essais non drainés, ceci se 
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traduit par une augmentation de la pression interstitielle. Celle-ci va de pair avec une 

diminution de la pression effective. 

Le comportement de l'argile soumise à une sollicitation alternée cyclique non drainée 

dépend très fortement du niveau de contrainte imposé. Si celui-ci est bas, il y a 

possibilité d'obtenir une stabilisation des cycles, qui se reproduisent sur eux-mêmes. 

Dans le cas d'essais à fort niveau de contrainte, quelques cycles peuvent mener dans le 

domaine des grandes déformations. Dans le cas des sables, la diminution de pression 

moyenne effective se poursuit jusqu'à l'annulation des contraintes: c'est le phénomène 

de liquéfaction. Par contre, pour les argiles, l'augmentation de pression interstitielle se 

produit jusqu'à la rencontre de la droite de plasticité parfaite (au sens des modèles de 

Cam-Clay), sans jamais aboutir à l'annulation des contraintes effectives (fig 2.15). Des 

discontinuités cinématiques, dues à la grande déformabilité des argiles, en seraient 

responsables d'après Hicher (1985). 

 
Les essais réalisés sur des argiles surconsolidées montrent que plus le degré de 

surconsolidation est grand, plus l'augmentation de pression interstitielle est faible. 

L'aboutissement à une pression interstitielle donnée, réclame, dans le cas d'une argile 

surconsolidée, un nombre de cycles plus importants [P Dubujet, 1992] 

 

 

 

 

 

 

 

 

2.15 Comparaison du comportement d'une argile et d'un sable lors d'un essai 

triaxial cyclique alterné non drainé [P Dubujet, 1992] 
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2.5 Liquéfaction des sols 

2.5.1 Définition 

La liquéfaction est le processus de transformation d’une substance solide ou gazeuse, 

en un liquide. Pour un sol pulvérulent saturé, la transformation de l’état solide à l’état 

liquide se fait par augmentation de la pression interstitielle et par conséquence une 

diminution des contraintes effectives régnant dans le sol et donc une diminution de sa 

résistance au cisaillement qui, à l’état ultime, peut devenir nulle [Alain Pecker, 1984]. 

 

 

 

 

 

 

 

Fig 2.21 Cratère dû à une liquéfaction [F Bennecer, 2004] 

2.5.2 Evaluation du risque de liquéfaction par la méthode d’approche en 
contrainte totale 

Cette méthode consiste à comparer la résistance au cisaillement cyclique du sol aux 

sollicitations appliquées. Elle nécessite la détermination de la contrainte de 

cisaillement développée par la sollicitation sismique, aτ  et de la résistance au 

cisaillement cyclique du sable lτ . La comparaison des deux permet la définition du 

coefficient de sécurité vis-à-vis du risque de liquéfaction donné par : 

a

l
sF

τ
τ

=                                                                                                                  (éq 2.9) 

2.5.2.1 Détermination de la contrainte appliquée par le séisme 

Le calcul nécessite la connaissance du mouvement, sous forme d’accélérogramme, en 

un point du profil de sol. Il est nécessaire de prendre en compte, même de façon 
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approchée, les propriétés non linéaire et dissipatives du sol. On obtient ainsi par ces 

calculs, à toute profondeur, la variation de la contrainte de cisaillement ( )tτ  en 

fonction du temps. 

La détermination au laboratoire de la résistance au cisaillement cyclique non drainée 

est réalisée sous sollicitation cyclique d’amplitude constante. Il est donc nécessaire de 

convertir le diagramme temporel  calculé ( )tτ  en un diagramme  " équivalent " de 

eqN cycles, d’amplitudes constanteseqτ . 

2.5.2.1.1 Les travaux de Seed et Idriss (1971) 

Pour des études préliminaires, Seed et Idriss (1971) proposent une méthode simplifiée 

pour la détermination de la contrainteeqτ . Cette méthode consiste à appliquer 

l’équation fondamentale de la dynamique à une colonne de section unité et de hauteur 

h (fig 2.22). 

Si la colonne de sol était parfaitement rigide, la contrainte de cisaillement maximale 

serait, dans l’hypothèse d’ondes de cisaillement à propagation verticale ( 0=σ sur les 

faces verticales) : 

maxa
g

hγτ =                                                                                                           (éq 2.10) 

Avec : 

=g  Accélération de la pesanteur 

=γ Poids spécifique total du sol 

=maxa Accélération maximale de surface 
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Fig 2.22 Détermination approchée de maxT [Alain Pecker, 1984] 

En réalité, le sol possède une certaine flexibilité ; τ sera inférieure à la valeur calculée 

par l’équation (2.10). Seed et Idriss ont proposé une modification de cette équation par 

l’introduction d’un coefficient multiplicateur dr  qui est égale à 1 en surface et décroit 

en profondeur. 

A partir de calculs de réponse dynamique de sol sur des sites sableux de densités 

différentes, soumis à divers séismes, Seed et Idriss ont proposé la variation de dr  en 

fonction de la profondeur montrée dans la figure 2.23. 
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Fig 2.23 Variation du coefficient dr  avec la profondeur [ Seed et Idriss, 1971]

La contrainte de cisaillement cyclique eqτ  est alors donnée par : 

deq ra
g

h
max3

2 γτ =                                                                                               ( éq 2.11) 

Cette équation ne doit être utilisée que pour des sites sableux, homogènes, 

correspondant aux conditions d’établissement de la courbe de variation dedr . 

Pour le calcul du nombre de cycles équivalents et à partir des études statistiques, 

portant sur un grand nombre d’accélérogrammes réels, Seed et al (1975) ont montré 

que le eqN pouvait être relié à la magnitude M du séisme. Les valeurs moyennes 

proposées, associées à une valeur 32=R , sont données dans le tableau 2.3. 

Tableau 2.3 Correspondance entre magnitude et nombre de cycles équivalents 
[Alain Pecker, 1984] 

Magnitude 
Nombre de cycles 

équivalents 

5,5 à 6 5 

6,5 8 

7 12 

7,5 15 

8 20 
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2.5.2.2 Evaluation de résistance au cisaillement non drainé par essai en place 

A partir de l’essai SPT, pour des sites ayant subi des séismes, Seed ( 1976 ) a proposé 

la courbe ( fig 2.24 ) pour la détermination de la valeur du nombre 1N  de coups SPT 

en fonction de la contrainte de cisaillement aτ  appliquée par le séisme et calculée par 

l’équation (2.11) à la profondeur critique. 

Pour éliminer l’influence de la profondeur, la valeur brute N  du nombre de coups SPT 

est convertie en 1N  par l’introduction d’un coefficient NC   : 

NCN N=1                                                                                                           (éq 2.12) 

La variation de NC est donnée sur la figure 2.25 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig 2.24 Détermination de la résistance au cisaillement cyclique à partir de l’essai 
SPT [Seed, 1976] 
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Fig 2.25 Coefficient de normalisation de l’essai SPT [Alain Pecker, 1984] 

Sur le diagramme de la figure 2.24 la courbe de séparation, qui dépend de la magnitude 

M du séisme, représente la résistance au cisaillement cyclique du sol. 

D’après une étude en laboratoire, conduite par le corps of Engineers [Marcuson – 

Bieganouski, 1976], la valeur du nombre N de coups SPT est influencé par : 

• La structure du matériau ; 

• Son degré de surconsolidation ; 

• Sa densité relative ; 

• La contrainte verticale effective qu’il supporte 

Ces paramètres intervenant également sur la résistance au cisaillement cyclique. 

La corrélation de la figure 2.24 ne peut servir à évaluer la résistance au cisaillement 

cyclique d’un site où les sols présentent des caractéristiques (granulométrie, 

surconsolidation…) différentes de celles des sites ayant servi à l’établir. 

Dans une étude [Seed et al, 1983], une tentative a été faite pour tenir compte de la 

granulométrie, et en particulier du pourcentage de fines du matériau [Alain Pecker, 

1984]. 
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2.5.2.3 Evaluation du coefficient de sécurité 

La valeur minimale du sF   (éq 2.9) acceptable pour un site ne peut être fixée a priori. 

Sa détermination doit nécessairement intégrer, même de façon empirique ou 

qualitative, les paramètres suivants : 

- Le degré de connaissance de la géologie et des caractéristiques du sol qui 

dépend du nombre et de la qualité des reconnaissances. 

- La nature des matériaux rencontrés qui influe sur la fiabilité de la 

reconnaissance, un sable lâche uniforme étant par exemple plus difficile à 

prélever, et sur les conséquences d’une liquéfaction, la liquéfaction des sables 

denses ne s’accompagnant que de faibles déformations. 

- Les conséquences d’une rupture sous les ouvrages : la liquéfaction d’une 

couche de sable compact peu épaisse peut n’avoir aucune influence sur la 

bonne tenue d’un ouvrage capable d’absorber quelques tassements différentiels. 

- Le degré de sophistication de l’étude. 

Usuellement, les valeurs du coefficient de sécurité requises dans une étude de 

liquéfaction varient de 1,3 à 1,5. Il peut cependant, dans certains cas, être nécessaire 

d’envisager des valeurs plus élevées. En règle générale, les valeurs les plus élevées 

doivent correspondre à des sables de faible compacité et les valeurs les plus faibles à 

des sables de forte compacité.  

Le choix du coefficient de sécurité est une question de jugement faisant appel à 

l’expérience et à l’art de l’ingénieur. Il est parfois possible, à l’aide d’essais de 

laboratoire et de calculs simples de préciser la valeur du sF  minimal en se basant sur 

les déformations consécutives à la dissipation des pressions interstitielles engendrées 

par la sollicitation sismique [Dupas et al, 1979].     

2.6 Comportement des colonnes ballastées sous chargement dynamique 

2.6.1 Comportement sous séisme 

Il convient de rappeler que le traitement des sols par colonnes ballastées permet 

[Dhouib et Blondeau, 2005] : 
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- D’accélérer le drainage car les colonnes agissent comme des drains permettant 

de dissiper les surpressions interstitielles ; 

- D’atténuer l’incidence de l’action sismique, car la contrainte de cisaillement 

induite par le séisme est répartie entre le sol et la colonne ballastée, et ce en 

proportion du report de charge et des raideurs relatives sol/colonne ; 

- De réduire le risque de liquéfaction du sol par l’effet drainant du ballast.  

 

Certains auteurs ont élaboré des approches pour étudier le comportement sous séisme 

des sols traités par colonnes ballastées et évaluer le risque de liquéfaction. 

 
2.6.1.1 Les travaux de Seed et Booker (1977) et de Priebe (1978, 1998) 
 

Seed et Booker (1977) utilisent la théorie des drains pour étudier la réduction du 

potentiel de liquéfaction par le biais du caractère drainant des colonnes ballastées. 

Dans les zones sismique, Priebe (1978, 1998) propose une approche basée sur des 

corrélations analogues à celles de Seed et al. (1983), qui permet d’exprimer le rapport 

de la contrainte de cisaillement cyclique générer par le séisme hτ  à la contrainte 

verticale effective '

0vσ  régnant dans le sol, par l’expression suivante (Suzuki et 

Koyamada, 1997) : 

( ) d
v

v

v

h r
g

a
M

'
max

'

0

0

0

11,0
σ
σ

σ
τ

−=                                                                                (éq 2.13) 

Où : 

M  : Magnitude du séisme, 

g  : L’accélération de la pesanteur, 

0vσ  : La contrainte verticale totale dans le sol, 

dr  : Coefficient réducteur dépend de la profondeur z  

Pour introduire l’influence des colonnes ballastées sur la contrainte de cisaillement 

induite par le séisme, Priebe (1998) apporte une correction au rapport des contraintes 

cycliques (éq 2.13) par le biais du facteur d’amélioration0n , soit : 

                                                       (éq 2.14) ( )











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La prise en compte de l’amélioration globale du sol après traitement est caractérisée 

par le facteur d’amélioration 0n (analogue au facteur de réduction des tassementsβ , éq 

1.9) donné par la relation (Priebe, 1976, 1995) : 

 

( )
( ) 








−

+
+= 1

,

,5,0
10 afK

af
an

sac

s

ν
ν

                                                                              (éq 2.15) 

Où : 

acK : Coefficient de poussée du ballast, 








 −=
24

tan2 colonne
acK

ϕπ
                                                                                     (éq 2.16) 

sν  désigne le coefficient de poisson du sol, 

( )a,f sν  est une fonction donnée par : 

( ) ( )( )
( ) a

a
af

s

s
s +−

−−
=

ν
νν
21

11
,                                                                                       (éq 2.17) 

En fonction du taux d’incorporation a  (éq 1.6), qui pour des déformations à volume 

constant ( )5,0=ν , le facteur d’amélioration 0n est donné par  : 

( ) 







−

−
+= 1

1

1
10 aK

an
ac

                                                                                    (éq 2.18) 

zrd 015,01−=                                                                                                     (éq 2.19) 

2.6.1.2 Evaluation et réduction du risque de liquéfaction 

Il convient de rappeler que, selon les règles PS92, les sols sableux lâches sont 

considérés comme potentiellement liquéfiables et ayant les caractéristiques suivantes : 

- Degré de saturation voisin de 100%  

- Coefficient d’uniformité de Hazen ( )1060 / DDCu inférieur à 15  

- Diamètre à 50% de passant ( )50D  compris entre 0,05 et 1.5 mm  

- Sols soumis à une contrainte effective verticale '
vσ  inférieure à 0,3 MPa en 

l’état final du projet 
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L’évaluation du risque de liquéfaction d’un milieu traité par colonnes ballastées 

nécessite d’abord de préciser les points suivants [Dhouib et Blondeau, 2005] : 

- Dans les sols fins cohérents (argiles, limons avec un pourcentage élevé de 

fines), l’incorporation du ballast purement frottant élimine totalement le risque 

- de liquéfaction de ces matériaux déjà non liquéfiables en raison de la présence 

importante de fines ( %40/35〉 )  

- Lorsque la perméabilité des sols fins augmente et leur indice de plasticité 

diminue, il peut y avoir risque de liquéfaction  

- Par contre, dans les sables fins lâches (y compris avec un pourcentage de fines 

élevé mais inférieur à 35%), donc liquéfiables, le ballast a pour rôle 

d’améliorer, comme dans les sols fins, le drainage, d’accélérer la dissipation 

des surpressions interstitielles et de réduire le potentiel de liquéfaction du 

milieu traité par colonnes ballastées ; 

Lorsque les sables lâches présentent un pourcentage de fines inférieur à 10-12% et sont 

donc liquéfiables, l’exécution de colonnes ballastées permet de réduire le risque de 

liquéfaction mais elle peut être remplacée par une procédure de densification ( 

vibroflottation, compactage dynamique ) qui offre généralement, sur le plan technique, 

une compacité meilleure et une assise plus homogène : l’augmentation de l’indice de 

densité des sables diminue le potentiel de liquéfaction et cette solution est souvent plus 

économique que les colonnes ballastées. 

L’évaluation du risque de liquéfaction consiste donc à calculer la contrainte de 

cisaillement cyclique induite par la sollicitation sismique hτ  à chaque profondeur (éq 

2.13) et à déterminer le coefficient de sécurité sΓ  donné par : 

h

l
s τ

τ
=Γ                                                                                                                 (éq 2.20) 

Où : 

lτ  : La résistance au cisaillement cyclique (R.C.C) 

hτ  : La contrainte de cisaillement cyclique induite par la sollicitation sismique 
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la résistance au cisaillement cyclique lτ peut être donné par une formulation analogue à 

celle proposée par le « Guide méthodologique du micro zonage sismique » (AFPS, 

1993), soit : 

 

( ) '
1

755,0
1 0

006,0exp vzl NNA στ =                                                                            (éq 2.21) 

Avec : 

ZA  : Coefficient fonction de la zone de sismicité et du passant à 80µm, 

1N  : Valeur donnée par Seed en fonction de résistance en pointe cq mesurée au 

pénétromètre statique ( 41 cqN = )
 

 
Priebe (1998) utilise les résultats du pénétromètre statique Pour l’évaluation du risque 

de liquéfaction et s’appuie, à l’instar des corrélations classiques avec le SPT (Seed, 

1976, figure 2.25), sur la relation entre la résistance en pointe corrigée ( )1cq et le 

rapport des contraintes cycliques, donnée par Stark et Olson (1995) et représenter sur 

la figure 2.26 

 

On note, comme pour les corrélations avec le SPT (fig 2.24), que : 

 

- La relation entre la résistance de pointe corrigée ( )1cq et le rapport des 

contraintes cycliques 













'

0v

h

σ
τ

dépend, pour une magnitude M donnée, du 

pourcentage des fines 

- La courbe « caractéristique » sépare un domaine (intérieur) liquéfiable et un 

domaine (extérieur) non liquéfiable.  
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Fig 2.26 Liquéfaction : corrélation entre le rapport corrigé des contraintes 

cycliques et la résistance de cône (Stark et Olson, 1995) (Document numérisé, 

Priebe 1998) 

La correction 1cq  apportée à la résistance de pointe au pénétromètre statique est donnée 

par (Stark et Olson, 1995) comme suit : 

cseuilqc qCq =1                                                                                                       (éq 2.22) 

80

180
'

0
+

=
v

qC
σ

                                                                                                     (éq 2.23) 

L’abaque de la figure 2.26 permet, pour un rapport de contraintes cycliques corrigé (éq 

2.14) et un séisme de magnitude M donné, de déterminer la valeur de seuilcq  ( éq 2.22 ) 

qui est à comparer à la valeur de la résistance de cône mesurée sur chantier ou 

déterminée par corrélations à partir d’autres mesures sur site. 

Pour évaluer le risque de liquéfaction, Priebe (1998) considère aussi que les colonnes 

ballastées sont constituées de gros éléments qui, au regard des courbes 

granulométriques (fig 2.27) ne se liquéfient pas et que le potentiel de liquéfaction du 

sol encaissant (éventuellement liquéfiable) diminue en raison du drainage rapide assuré 

par les colonnes ballastées. Cette analyse est compatible avec l’approche proposée par 
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Robertson et Campanella (1985), qui consiste à lier le rapport des contraintes cycliques 

au diamètre correspondant à 50% de passant ( 50D ) [Dhouib et Blondeau, 2005] : 

35,0
lg146,0 50

'

0

D

v

h −=
σ
τ

 , (Avec 50D  en mm)                                                       (éq 2.24) 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig 2.27 Courbes et fuseaux granulométriques des sables liquéfiables (Document 
numérisé, Priebe, 1998) 

2.6.1.3 Exemples de justification  
 
Dhouib et Blondeau (2005) 
 
Considérons la coupe de sols représentée sur la figure 2.28, il s’agit de sables fins 

lâches. 

La figure 2.29a illustre Les pressions limites nettes mesurées au pressiomètre Louis 

Ménard et la figure 2.29b illustre les résistances de pointe ( cmq ) déterminées par 

simple corrélation à partir des pressions limites ( *8 lcm pq = ). 

Compte tenu des caractéristiques mécaniques faibles et la proximité de la nappe (sables 

saturés à partir de 1.5 m de profondeur), le risque de liquéfaction sans traitement par 

colonnes ballastées est très élevé. 

Données sismiques et de sol 

Séisme de magnitude : =M 6.5 

Zone de sismicité lll : =zA 5.10-3                                                            (éq 2.21) 

Accélération maximale : =maxa 0.30 

Pressions limites nettes : *lp = 0.12 à 0.38 Mpa 
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Valeur de cq corrélées : cmq = 1à 3 Mpa 

Pourcentage de fines : =C 20 à 30% 

Poids volumique total : =γ 17 KN/m3 

Poids volumique déjaugé : ='γ 9 KN/m3 

 

 

 

Fig 2.28 Etude de liquéfaction : exemple de sables lâches améliorés par colonnes 
ballastées [Dhouib et Blondeau, 2005]  

Etat avant traitement 

Avant traitement, la vérification du risque de liquéfaction peut être conduite selon les 

étapes suivantes : 

- Calcul, en fonction de la profondeurz , des contraintes verticales effectives '
vσ  

et totales vσ  qui règnent dans le sol avant traitement  

- Détermination de la contrainte de cisaillement cyclique hτ (éq 2.13) et du 

coefficient réducteur dr  (éq 2.19)  

- Calcul du rapport 
41
cq

N =   

- Calcul de la résistance au cisaillement cyclique lτ  (éq 2.21)  

- Evaluation du coefficient de sécurité vis-à-vis du risque de liquéfaction sΓ  (éq 

2.20)  

Le tableau 2.4  résume les résultats de la vérification du risque de liquéfaction avant 

traitement par colonnes ballastées. 

 

( )mz      ( )MPapi
*   ( )MPaEM  

 

 ( )mz   ( )MPaqcm  

1   0,1 1,9 

 

1,0 1,0 

2 

 

0,1 2,4 

 

2,0 1,0 

3 Sables fins 
lâches 

0,3 4,8 

 

3,0  2,5 

4 0,4 4,8 

 

4,0 3,0 

5 

 

0,3 2,0 

 

5,0 2,4 

6   0,4 5,7 

 

6,0 3,0 

a- Profil pressiométrique  
( Document Solen) 

b- valeurs CPT 
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Tableau 2.4 Vérification du risque de liquéfaction avant traitement par colonnes 
ballastées [Dhouib et Blondeau, 2005]  

 

Remarques 

- Les coefficients de sécurité vis-à-vis du risque de liquéfaction sont, dans 

l’ensemble, inférieurs à1 ou proches de 1 ; 

- Le site est donc potentiellement liquéfiable. 

Etat après traitement 

L’approche proposée par Priebe (1998), permet d’évaluer le potentiel de liquéfaction 

selon les étapes suivantes : 

- Calcul, en fonction de la profondeurz , des contraintes verticales effectives '
vσ  

et totales vσ  qui règnent dans le sol avant traitement  

- Détermination du coefficient réducteur dr  (éq 2.19) 

- Calcul du rapport des contraintes cycliques '

0vh στρ = (éq 2.13) 

- Correction de ce rapport en fonction du facteur d’amélioration par colonnes 

ballastées 01 n  (éq 2.14) 

- Estimation de la résistance en pointe corrigée 1cq  à partir de l’abaque de la 

figure 2.26  

- Détermination du facteur de correction qC (éq 2.23) et de cseuilq  (éq 2.22) ; 

- Comparaison de la valeur de cseuilq  aux valeurs mesurées cmq  

Données de traitement  

Maille carrée →= md 2 section totale : 24mA =  ;

 ( )mz  )(
0

KPavσ   )('

0
KPavσ    dr   )( KPahτ   1N  )( KPalτ    hls ττ=Γ  Remarque 

0 0 0 1 0 0 0 - - 

1 17 17 0,98 2,8 2,5 1,7 0,61 Liquéfiable 

2 34 30 0,97 5,5 2,5 3 0,55 Liquéfiable 

3 51 39 0,95 8,1 6,2 8 0,99 Liquéfiable 

4 68 48 0,94 10,7 7,5 11,5 1,07 Limite  

5 85 57 0,92 10 6,2 11,7 0,9 Liquéfiable 

6 102 66 0,91 15,6 7,5 15 1,01 Limite  
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Colonne ballastée de diamètre (fig 2.29) : 28,01 mAmD cc =→=  ; 

Taux d’incorporation 15,0=a  ; 

Ballast standard   22,040' =→°= acc Kϕ  ; 

Coefficient d’amélioration 92,10 =n  ;

Charge appliquée par l’ouvrage KPa300 =σ  

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig 2.29 Dimensions réels de colonnes ballastées : diamètre effectif en fonction de 

la résistance du sol encaissant [Dhouib et Blondeau, 2005] 

Le tableau 2.5  résume les résultats de justification du risque de liquéfaction après 

traitement par colonnes ballastées. 

Tableau 2.5 Justification du risque de liquéfaction après traitement par colonnes 

ballastées [Dhouib et Blondeau, 2005] 

 ( )mz  
 % des 
fines 

 
)(

0

KPa

vσ
  

)(

'

0

KPa

vσ
 

 dr  
 

)( '

0vh στ
ρ

  
0n

ρ
  

)(
1

MPa

qc
 

 qC  
 

)(MPa

qcseuil
  

)(MPa

qcm
 Remarque 

0,000 30,000 30,000 30,000 1,000 0,000 0,000 0,000 2,250 0,000 0,000 - 

1,000 30,000 47,000 47,000 0,980 0,162 0,084 1,200 1,410 0,900 1,000 
Non 
liquéfiable 

2,000 30,000 64,000 60,000 0,970 0,171 0,087 1,300 1,290 1,000 1,000 Limite 

3,000 20,000 81,000 69,000 0,950 0,184 0,092 2,400 1,210 2,000 2,500 
Non 
liquéfiable 

4,000 20,000 98,000 78,000 0,940 0,194 0,097 2,700 1,140 2,400 3,000 
Non 
liquéfiable 

5,000 22,000 115,000 87,000 0,920 0,200 0,099 2,600 1,080 2,400 2,400 Limite 

6,000 20,000 132,000 96,000 0,910 0,206 0,102 3,000 1,020 2,900 3,000 
Non 
liquéfiable 
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Remarques  

- Les résistances de pointe seuil cseuilq  , estimées après traitement, sont toutes 

supérieures aux valeurs déduites des mesures pressiomètriques cmq  , à 

l’exception des valeurs calculées à 2 et 5 m de profondeur où les résistances de 

pointe imposées sont identiques à celles « mesurées », le site est, donc, non 

liquéfiable après traitement par colonnes ballastées ;

- Avant traitement, les valeurs decseuilq  varient de 4 à 6 MPa et confirment le 

caractère liquéfiable du site.  

Benchelha et Saidi (cas des ouvrages d’art de la rocade méditerranéenne de 

Nador) 

Données géotechniques 

Les reconnaissances effectuées aux niveaux des appuis des deux ouvrages d’art sur 

Oued Rhiss et Nekor ont montré qu’il y a un risque de liquéfaction certain au niveau 

du sous-sol ; et ce jusqu’à 16 à 20m de profondeur. En effet, le sous-sol est constitué 

en grande partie des alluvions sableuses avec parfois des passages qui contiennent des 

graviers et d’autres qui sont franchement argileux. Des formations dont les essais 

d’identification ont montré leur susceptibilité à la liquéfaction, et celle-ci a été 

confirmée par les essais SPT (Standard Penetration Test) réalisés in situ et qui ont 

montré que la résistance au cisaillement est inférieure à celle induite par le séisme pris 

en compte pour la région. 

Solution retenue 

En vue d’améliorer les caractéristiques du sol ainsi que la résistance cyclique au 

cisaillement et en tenant compte de la nature du sol, la solution retenue est la 

vibroflottation avec substitution par du ballast (colonnes ballastées par voie humide). 

L’intérêt de cette méthode c’est qu’elle traite tout le sol : 

• Les passages sableux par densification ; 

• Les passages argileux par substitution. 

Les essais réalisés aux droits des colonnes ballastées (pénétromètre statique et 

dynamique) ont donné refus à des faibles profondeurs. Pour s’assurer de la fiabilité du 

traitement, qui est la vibroflottation avec substitution par du ballast (colonnes
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ballastées), vis-à-vis du phénomène de liquéfaction du sol, des essais SPT ont été 

réalisé entre colonnes jusqu’à 25m de profondeur. 

 
Les résultats obtenus ont montré que le cisaillement induit par le séisme, et majoré de 

1.3, reste toujours inférieur à la résistance du sol après traitement ; et ce, pour toutes les 

profondeurs traitées. 

maxa  : Accélération au niveau de site (0.18g au niveau de Nekor et 0.2g au niveau de 

Ghiss) ; 

Taux d’incorporation 12,0=a  ; 

( )°== 4022,0 '
cacK ϕ  

Conclusion : 

La solution qui consiste à renforcer le sol par des colonnes ballastées a permis de : 

• Supprimer le risque de liquéfaction de sol  

• Garantir une contrainte admissible ELS de 0,3 MPa sous les massifs de 

           gros béton  

• Garantir des tassements admissibles  

• Economiser un montant d’environ 1.240.000,00 Dhs  

• Réduire le délai d’exécution des deux Ouvrages d’Art de 5 mois 

2.6.2 Comportement sous chargement cyclique 

2.6.2.1 Les travaux de Kempfert et al (1999) 

La figure 2.30 illustre les tassements de tourbes traitées par des colonnes ballastées 

enrobées dans du géotextile. Le sol traité est soumis à des sollicitations cycliques dans 

un modèle semi-réduit. 
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La figure 2.30a corresponde aux tassements sous charge statique et la figure 2.30b 

corresponde aux tassements sous charge cyclique. 

 
 

Fig 2.30 Tassements en fonction du nombre de cycles [Kempfert et al., 1999] 
(Document numérisé) 

L’examen des deux graphes montre que : 

- Les tassements cycliques augmentent lorsque le nombre de cycles croit ; 

Pour un même niveau de chargement, les tassements induits par la sollicitation 

cyclique sont plus élevés que ceux mobilisés par l’action statique. 

2.6.2.2 Les travaux de Renton-Rose et al (2000) 

La figure 2.31 présente les résultats d’essais de chargement cyclique sur des remblais 

hydrauliques traités par colonnes ballastées pour la création d’une jetée permettant 

l’accès à une plate-forme d’usine en mer à Bahrein (Site d’Alba ) 

La figure 2.31a présente la coupe-type des remblais marins et de sol et la figure 2.31b 

présente les tassements mesurés. 

Les tassements indiqués dans la figure 2.31b sont les résultats d’un chargement de 

deux cycles pour deux niveaux de contrainte allant de 250 à 450 KPa (pression 

maximale de rupture) 

b- Sous charge statique a- Sous charge cyclique 
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Fig 2.31 Rupture sous charge cyclique [ Renton-Rose et al., 2000] 

L’examen de l’évolution des tassements mesurés en fonction de la sollicitation 

cyclique montre que : 

- Lors du premier cycle de chargement sous une pression de 250 KPa, les 

tassements atteignent 6 mm et les valeurs rémanentes 3 mm ; 

- Lors du seconde cycle de chargement sous une pression maximale de 450 KPa, 

les tassements augmentent jusqu'à 16 mm ; 

- Le déchargement dans le seconde cycle s’effectue à tassement quasi constant 

jusqu'à la pression de 250 KPa et l’on note une tendance à la rupture des 

remblais traités, avec des tassements permanents de l’ordre de 11 mm, qui 

représentent environ 70% des tassements totaux obtenus dans le second cycle. 

 

 

 

 

 

 

a- Coupe des sols et caractéristiques  
mécaniques 

b- Tassements mesurés lors de 2 cycles 
de chargement 
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CHAPITRE 3 

COMPORTEMENT DYNAMIQUE D’UN MODELE REDUIT 

 

La modélisation d’un essai triaxial permet de contrôler l’aptitude d’un modèle à 

représenter correctement le comportement d’un sol observé à l’appareil triaxial [Bruno 

Simon]. 

 

Dans le but d’étudier le comportement dynamique d’un sol renforcé par colonne 

ballastée, nous avons modélisé à l’aide du logiciel PLAXIS des essais triaxiaux sur des 

échantillons de sol sans colonne et des échantillons constituant un sol renforcé par 

colonne dont le déviateur de contrainte est appliqué sous forme d’un chargement 

cyclique et ce, dans les conditions drainées ( CD ) et non drainées ( CND). 

Comme un passage nécessaire, nous avons étudié le comportement sous chargement 

statique du complexe (sol-colonne) ; par le biais  de la modélisation des essais 

triaxiaux sous chargement statique. 

3.1 Modélisation d’un essai triaxial CD sous chargement statique 

L’éprouvette sera modélisée en  deux dimensions, en axisymétrie avec élancement 2 
(50 cm de diamètre sur 100 cm de hauteur). Dans nos calculs, juste le quart  de 
l’éprouvette est retenue en raison de la symétrie de celle-ci. 

Le diamètre de la colonne ballastée est fixé à 6 cm. 

Le maillage est constitué d’éléments triangulaires à 15 nœuds. 

Propriétés mécaniques des matériaux 

Le tableau 3.1 présente l’ensemble des propriétés mécaniques des matériaux utilisés 
dans les modélisations. 

Tableau 3.1. Propriétés mécaniques utilisés dans les modélisations 

Matériau Catégorie 
Loi de 

comportement 
Critère de rupture  ν  

'c (KP
a)  

 
'ϕ  

E’  
(MPa) 

Argile 
(Kaolinite) 

sol Elasto-plastique Mohr-Coulomb 0,33 17 22 7 

Ballast colonne Elasto-plastique Mohr-Coulomb 0,33 0 40 69 
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3.1.1 Conditions aux limites 

Pour les conditions aux limites on applique « horizontal fixities » sur la limite gauche 

du modèle et « vertical fixities » sur la limite inférieure du modèle, les limites 

supérieures et droites sont libres. 

3.1.2 Chargement  

Deux systèmes de charge vont permettre de représenter la phase de consolidation puis 

la phase de cisaillement : 

• Load A pour représenter la contrainte isotrope de consolidation 3σ  appliquée 

sur le bord supérieur du modèle et le bord droit.  

• Load B pour représenter le déviateur( )31 σσ − : appliqué sur le bord supérieur 

du modèle. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig 3.1 Géométrie des modèles, contraintes réparties et conditions aux limites. 

3.1.3 Propriétés du matériau 

On choisit 0== satunsat γγ  pour que les contraintes dues au poids propre soient 

négligeables sur la hauteur du modèle. C’est l’activation du système Load A qui créera 

l’état de contrainte isotrope existant au démarrage de la phase de cisaillement. On 

entrant les paramètres pour le sol et la colonne comme sont indiquées dans le tableau 

3.1

Sol sans colonne ballastée Sol avec colonne ballastée 
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Maillage 

Après génération du maillage : 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

Fig 3.2 Maillage du modèle 

3.1.4 Calculs 

Phase 1 : consolidation isotrope 

On applique un chargement isotrope == 31 σσ 30 KPa (système load A) 

Phase 2 : cisaillement 

On applique un déviateur de contrainte 31 σσ −  (système load B) jusqu'à la rupture de 

l’échantillon. 

Choix de points pour suivi des contraintes et déplacements : 

 

PLAXIS offre l’option pour choisir des points témoins pour le suivi des contraintes et 

déplacements. Donc on a choisit des nœuds dans la colonne et le sol pour suivre les 

déplacements et des points d’intégration dans le sol et la colonne pour suivre les 

contraintes au sein du modèle. 

3.1.5 Résultats et discussion 

A l’aide du module « Curves » on établit les graphiques utiles pour une comparaison 

aux résultats. 

 

Sol sans colonne ballastée Sol avec colonne ballastée 
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3.1.5.1 Influence de la colonne ballastée sur la rigidité globale du sol 
 
La  figure 3.3 présente la courbe « déviateur de contrainte – déformation axiale » pour 

le milieu traité par colonne ballastée et pour le milieu non traité. 

 

Fig 3.3 Courbe « contrainte – déformation » : échantillon de sol sans et avec 
colonne ballastée 

 

Ce graphique permet de noter que : 

La contrainte verticale dans le milieu traité est très élevée par rapport au sol non traité. 

Un palier de contrainte de l’ordre de 47 KPa dans le sol non traité et de 81 KPa dans le 

sol traité, la contrainte verticale est presque le double, ce qui montre l’effet de la 

colonne ballastée sur la rigidité globale du milieu. 

Dans le milieu traité le pic ne semble être atteint qu’à 3.4 % de déformation mais dans 

le milieu non traité le pic ne semble être atteint qu’à 1.7% 
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3.1.5.2 Influence de la colonne ballastée sur le tassement du sol 

La figure 3.4 présente la courbe « déviateur de contrainte – déplacement » pour le 

milieu traité par colonne ballastée et pour le milieu non traité. 

 Fig 3.4 Courbe « contrainte – déplacement » : échantillon de sol sans et avec 
colonne ballastée 

L’examen de ce  graphique permet de noter que : 

Le tassement (déplacement vertical) dans le sol non traité est de l’ordre de 1.9 cm sous 

un déviateur de contrainte de 43 KPa par contre dans le milieu traité par colonne 

ballastèe le tassement amoindrit et sera de l’ordre de 1.4 cm sous un déviateur de 

contrainte de 81 KPa. Le tassement mesuré en tête de la colonne est de l’ordre de 1.2 

cm sous un déviateur de contrainte de 127 KPa, ce qui montre l’influence de la colonne 

sur le tassement du sol. 

3.2 Modélisation d’un essai triaxial CD sous chargement cyclique 

Pour la modélisation d’un essai triaxial sous chargement cyclique, on suivre les mêmes 

étapes que dans le cas précédent avec modification du type de chargement du déviateur 

vers un chargement dynamique. 
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Dans PLAXIS, le chargement dynamique est défini par :  

• Chargement harmonique (sinusoïdale) avec un amplitude et une fréquence. 

• Chargement issu d’un séisme (fichier DATA du type SMC ou ASCII) sous 

forme d’accélérogramme ou spectre de réponse. 

Dans notre application on a choisi le chargement harmonique. 

Chargement harmonique (Harmonic Load) 

Dans PLAXIS le chargement harmonique est défini par (Dynamics Manual of 

PLAXIS) : 

( )0sinˆˆ φω += tFMF  

Où : 

:M̂ Amplitude multiplier 

:F̂  La valeur Input de la charge 

fπω 2= , avec : 

=f La fréquence dans les cycles de chargement par unité de temps de calcul 

dynamique (Dynamic time) en seconds (s). 

:0φ  Angle initiale de phasage en degrés (°)  

3.2.1 Chargement  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig 3.5 Géométrie des modèles, contraintes réparties et conditions aux limites 

Sol sans colonne ballastée Sol avec colonne ballastée 
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Le chargement est appliqué en deux cycles de 20 et 25 KPa respectivement. 

Chargement appliqué 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig 3.6 Chargement  de 45 KPa appliqué en deux cycles 

3.2.2 Calculs 

La phase initiale de calcul est la phase de consolidation sous 30 KPa. 

Dans la deuxième phase on applique un déviateur cyclique en amplifiant par palier 

jusqu’à 45 KPa. 

 

Choix de points pour suivi des contraintes et déplacements : 

 

PLAXIS offre l’option pour choisir des points témoins pour le suivi des contraintes et 

déplacements. Donc on a choisit des nœuds dans la colonne et le sol pour suivre les 

déplacements et des points d’intégration dans le sol et la colonne pour suivre les 

contraintes au sein du modèle. 
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3.2.3 Résultats et discussion 

3.2.3.1 Influence de la colonne ballastée 

La figure 3.7 présente la courbe « déviateur de contrainte – déformation axiale » pour 

un chargement de deux cycles pour les milieux non traité et traité par colonne 

ballastée.  

 

Fig 3.7 Courbe « contrainte – déformation » : échantillon de sol sans et avec 

colonne ballastée sous chargement cyclique (02 cycles) 

L’examen de la courbe présenté dans la figure 3.7 montre : 

• L’apparition de la boucle qui caractérise le comportement cyclique des sols 

nommé boucle d’hystérésis pour un chargement de deux cycles.     

• L’amplitude de déformations ( 310−× ) est analogue à l’amplitude de 

déformations cycliques indiqué dans le chapitre 2 tableau 2.2 pour le 

comportement élastoplastique. 
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• Dans le milieu traité ( mesure dans la colonne ), lors du deuxième cycle de 

chargement, les extrémités de la boucle d’hystérésis corresponds à des 

amplitudes de contrainte cyclique de 20 et 25 KPa, par contre dans le milieu 

non traité, les extrémités de la boucle d’hystérésis corresponds à des amplitudes 

de 12 KPa.  

• Dans le milieu traité (mesure dans le sol), l’aire de la boucle d’hystérésis est 

plus importante que celle du milieu non traité. 

L’amplitude de la contrainte cyclique supportée sera le double en présence de la 

colonne ballastée. 

La comparaison des déformations cyclique dans les deux milieux, permet de 

constater que, dans le sol amélioré, la boucle d’hystérésis a pour déformations 

inférieure à celle dans le sol non amélioré par colonne ballastée. 

Donc, la colonne ballastée donne au sol une grande résistance avec moins de 

déformation et améliore le sol entourant.  

Pour mieux analyser les résultats, on a modélisé des essais triaxiaux sous chargement 

d’un (01) cycle. La figure 3.8 présente  la courbe « déviateur de contrainte – 

déformation axiale » pour un chargement d’un ( 01 ) cycle pour les milieux non traité 

et traité par colonne ballastée où les mesures sont effectués dans différents points en 

fonction de leur distance par rapport à la colonne. 
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Fig 3.8 Courbe « contrainte – déformation » : échantillon de sol avec colonne 

ballastée sous un (01) cycle de chargement 

L’examen de ce graphique montre : 

Plus la distance par rapport la colonne diminue, plus l’aire de la boucle d’hystérésis 

agrandit, ce qui montre la zone d’influence de la colonne ou bien la zone du sol 

amélioré. 

3.2.3.2 Influence du diamètre de la colonne ballastée 

Pour étudier l’influence du diamètre de la colonne ballastée sur le sol, on a modélisé 

quatre essais triaxiaux sous chargement cyclique pour des diamètres différents de la 

colonne 6, 8, 10 et 12 cm. Les résultats sont présentés dans la figure 3.9 
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Fig 3.9 Courbe « contrainte – déformation » : échantillon de sol avec colonnes de 

différentes diamètres sous un (01) cycle de chargement en condition drainée 

Pour un diamètre d’échantillon de sol donnée, plus le diamètre de la colonne augmente, 

plus l’aire de la boucle d’hystérésis agrandit, et par conséquent l’amplitude de la 

contrainte supportée par le sol augmente. 

La figure 3.10, présente le rapport des sections des colonnes par rapport à la section de 

l’échantillon de sol en fonction des valeurs extrêmes du déviateur de contrainte 

correspondants aux diamètres de la colonne. 
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Fig 3.10 Influence du diamètre de la colonne 

Pour le cas des diamètres 10 et 12 cm de la colonne les valeurs du déviateur de 

contrainte sont très proches et tends vers une stabilisation, ce qui traduit le diamètre 

efficace de la colonne ou, en d’autre terme, pour une surface de sol donnée, à certain 

diamètre la colonne n’a pas d’influence sur le sol. 

3.3 Modélisation d’un essai triaxial CND sous chargement cyclique 

Pour avoir l’effet de l’eau sur le comportement cyclique du complexe (sol-colonne), 

nous avons modélisé un essai triaxial non drainé. 

3.3.1 Résultats et discussion 

3.3.1.1 Influence de la colonne ballastée sur le drainage 

A l’état non drainé, il est nécessaire de vérifier la pression interstitielle « excess pore 

pressure ». La figure 3.11 présente cet état. 
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Fig 3.11 Etat de pression interstitielle 

La figure montre que dans le milieu traité la pression interstitielle a concentré dans la 

colonne. Ce qui traduit l’effet drainant du ballast. 

3.3.1.2 Influence de l’eau sur le comportement cyclique du complexe (sol-colonne 

ballastée) 

La figure 3.12 présente la courbe « déviateur de contrainte – déformation axiale » pour 

un chargement d’un (01) cycle pour les milieux non traité et traité par colonne 

ballastée dans les conditions drainé et non drainé. 
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fig 3.12 Courbe « contrainte – déformation » : échantillon de sol avec colonne 
ballastée sous un (01) cycle de chargement à l’état drainé et non drainé 

L’examen de ce graphique permet de constater que : 

A l’état  non drainé, la boucle d’hystérésis est centrée par rapport à celle de l’état 

drainé. 

L’aire de la boucle d’hystérésis dans le cas drainé est plus grande que dans le cas non 

drainé, ce qui montre l’effet de la pression interstitielle sur la diminution de la 

résistance du sol. 
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3.3.1.3 Influence du diamètre de la colonne ballastée 

 

Fig 3.13 Courbe « contrainte – déformation » : échantillon de sol avec colonnes de  

différentes diamètres  sous un (01) cycle de chargement en condition non drainée 

Les boucles correspondantes aux diamètres 6, 8, 10 et 12 cm sont quasiment 

superposées, la comparaison entre les résultats de l’état drainé et l’état non drainé 

montre qu’en présence d’eau le diamètre de la colonne n’a aucun influence.
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CONCLUSION GENERALE  

 

Le travail présenté dans ce mémoire avait pour objectif de caractériser numériquement 

le comportement dynamique d’un sol renforcé par une colonne ballastée. 

 

Le premier chapitre, dans sa première partie, était consacré à la détermination du 

procédé de renforcement par colonne ballastée, ces différents modes de mise en œuvre 

et son domaine d’application selon différents critères. La deuxième partie concernait 

les mécanismes de comportement ainsi que le dimensionnement d’une colonne et d’un 

réseau de colonnes et les facteurs permettant de qualifier et de quantifier 

l’amélioration. Ce chapitre a permis de mettre en évidence les informations nécessaires 

pour appréhender le fonctionnement des colonnes ballastées dans un massif de sol. 

Le second chapitre a été l’occasion de présenter les notions de base pour le 

comportement cyclique des sols en général et en laboratoire en particulier ainsi que le 

comportement des colonnes ballastées sous séisme et sous sollicitations cycliques, en 

se basant sur des travaux publiés et qui lui sont consacrés sur ce domaine.  Ce chapitre 

a montré le comportement cyclique des sols et des colonnes ballastées ainsi que 

l’influence des colonnes dans la réduction du potentiel de liquéfaction. 

Le dernier chapitre est une interprétation des résultats des modélisations en deux 

dimensions, en axisymétrie, du modèle réduit de sol avec colonne ballastée. Ce 

chapitre a permis de montrer l’influence des colonnes ballastées sur le comportement 

statique et cyclique d’un sol ayant de faibles caractéristiques mécaniques : 

• Effet de la colonne ballastée sur la rigidité globale du sol 

• Effet de  la colonne ballastée sur le tassement du sol 

• Effet du diamètre de  la colonne ainsi que l’effet de la pression interstitielle sur 

le complexe sol-colonne.  

Arrivant à la fin de ce mémoire, nous avons pu comprendre les principes de bases du 

comportement cyclique des sols et l’influence des colonnes ballastées sur ce 

comportement. 
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Perspectives 

Etude en 3D du comportement dynamique d’un réseau de colonnes. Cas des colonnes 

ballastées utilisées sous fondations d’un pont portant chemin de fer. 
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ANNEXE 1 

PRÉSENTATION DU LOGICIEL PLAXIS 

 

PLAXIS est un programme d’éléments finis en deux dimensions spécialement conçu 

pour réaliser des analyses de déformation et de stabilité pour différents types 

d’applications géotechniques. Les situations réelles peuvent être représentées par un 

modèle plan ou axisymétrique. Le programme utilise une interface graphique pratique 

permettant aux utilisateurs de générer rapidement un modèle géométrique et un 

maillage d’éléments finis basés sur la coupe verticale de l’ouvrage à étudier. Les 

utilisateurs sont supposés être capables de travailler dans un environnement Windows. 

 
Règlages généraux 
 
La fenêtre des réglages généraux (General settings) apparaît lors de la création d’un 

nouveau projet et peut ensuite être ouverte depuis le menu File. Cette fenêtre contient 

les onglets de projet (Project) et de dimensions (Dimension). L’onglet Project contient 

le nom du projet, une description, le type de projet et les données d’accélération. 

L’onglet Dimensions contient les unités fondamentales de longueur, de force et de 

temps et les dimensions de la table à dessin. 
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Figure 1 : Fenêtre de réglages généraux (onglet Project) 

 

Le type de modèle (Model) : 

PLAXIS Version 8 peut être utilisé pour réaliser des analyses par éléments finis en 

deux dimensions. Les modèles d’éléments finis peuvent être soit plans (Plane strain), 

soit axisymétriques (Axisymmetric). 

 

Les modèles en déformations planes (Plane strain) sont utilisés pour des structures 

ayant une section (plus ou moins) uniforme, et avec un état de contraintes et un schéma 

de chargement uniformes sur une longueur suffisante perpendiculairement à la section 

(direction z). Les déplacements perpendiculaires à la section sont considérés comme 

nuls. Cependant, les contraintes normales dans la direction z sont intégralement prises 

en compte.  

 

Les modèles axisymétriques (Axisymmetric) sont utilisés pour des structures circulaires 

ayant une section radiale (plus ou moins) uniforme, avec un schéma de chargement 

réparti autour de l’axe central et des états de contrainte et de déformation identiques 

selon les directions radiales. A noter que pour les problèmes axisymétriques, la 
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coordonnée x représente le rayon et la coordonnée y correspond à l’axe de symétrie. Il 

ne faut pas utiliser dans ce cas de coordonnées x négatives. 

 

Pour un modèle d’éléments finis à deux dimensions, le choix de Plane strain ou de 

Axisymmetry a pour conséquence de ne laisser que deux degrés de liberté en translation 

par nœud dans les directions x et y. 

 

 
 

Figure 2 : Exemples de problèmes en déformations plane et axisymétrique. 

Les éléments : 

L’utilisateur doit sélectionner des éléments triangulaires à 6 ou 15 nœuds (Figure 3) 

pour modéliser les couches de sol et autres éléments de volume. 

 

L’élément par défaut est le triangle à 15 nœuds. Il fournit une interpolation du 

quatrième ordre pour les déplacements et l’intégration numérique se fait sur douze 

points de Gauss (points de contrainte).  

Pour le triangle à 6 nœuds, l’interpolation est d’ordre deux et l’intégration numérique 

se fait sur trois points de Gauss. Le type d’éléments pour les éléments de structure est 

automatiquement compatible avec le type d’éléments de sol choisi. 

 

Le triangle à 15 nœuds est un élément très précis qui a produit des résultats en 

contraintes de haute qualité sur différents problèmes, comme par exemple le calcul de 

la rupture de sols incompressibles. L’utilisation des triangles à 15 nœuds implique une 

consommation de mémoire assez élevée, et les calculs et la manipulation sont donc un 
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peu ralentis. C’est pour cela qu’un type d’éléments plus simple est également 

disponible. 

 

Le triangle à 6 nœuds est un élément relativement précis donnant de bons résultats 

pour les analyses standards en déformations, à condition d’utiliser un nombre suffisant 

d’éléments. Cependant, il faut être prudent dans le cas de modèles axisymétriques ou 

dans des situations où une rupture (possible) est à prendre en compte. Les charges à la 

rupture et les coefficients de sécurité sont généralement surévalués avec des éléments à 

6 nœuds. Pour ces calculs, il convient d’utiliser plutôt des éléments à 15 nœuds. 

 
Un élément à 15 nœuds peut être imaginé comme la réunion de quatre éléments à 6 

nœuds, étant donné que le nombre de nœuds et de points de contraintes est identique 

dans les deux cas. Néanmoins, un élément à 15 nœuds est plus puissant que quatre 

éléments à 6 nœuds réunis. 

 

 
 

Figure 3 : Position des nœuds et des points de contrainte dans les éléments de sol. 
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ANNEXE 2 

LE MODELE DE MOHR-COULOMB DANS PLAXIS  

D’après Etienne Flavigny [Formation PLAXIS] 

Le modèle de Mohr-Coulomb demande la détermination de cinq paramètres (figure 1). 

Les deux premiers sont E et ν (paramètres d’élasticité). Les deux autres sont c et φ, 

respectivement, la cohésion et l’angle de frottement. Ce sont des paramètres classiques 

de la géotechnique, certes souvent fournis par des essais de laboratoire, mais 

nécessaires à des calculs de déformation ou de stabilité. 

 

 
 

Figure 1 : Fenêtre des paramètres de Mohr-Coulomb. 
 

Module de Young 
 
Le choix d'un module de déformation est un des problèmes les plus difficiles en 

géotechnique. Le module de déformation varie en fonction de la déformation et en 

fonction de la contrainte moyenne. Dans le modèle de Mohr-Coulomb, le module est 

constant. Il apparaît peu réaliste de considérer un module tangent à l'origine (ce qui 

correspondrait au Gmax, mesuré dans des essais dynamiques ou en très faibles 

déformations). Ce module nécessite des essais spéciaux. Il est conseillé de prendre un 

module "moyen", par exemple celui correspondant à un niveau de 50% du déviateur de 

rupture (voir figure 2). L'utilisateur doit rester conscient de l'importance du choix du
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module qu'il prendra en compte. Il n'y a là rien d'étonnant et la même question se 

retrouve par exemple dans tout calcul classique de fondation, par exemple. 

 

 
Figure 2 : Définition du module à 50% de la rupture. 

 

Dans les boîtes de dialogues, on peut aussi rentrer le gradient donnant la variation du 

module avec la profondeur. 

 
Coefficient de Poisson 
 
On conseille une valeur de 0,2 à 0,4 pour le coefficient de Poisson. Celle-ci est réaliste 

pour l'application du poids propre (procédure K0 ou chargement gravitaire). Pour 

certains problèmes, notamment en décharge, on peut utiliser des valeurs plus faibles. 

Pour des sols incompressibles, le coefficient de Poisson s'approche de 0,5 sans que 

cette valeur soit utilisable. 

 
Angle de frottement 
 
PLAXIS ne prend pas en compte une variation d'angle de frottement avec la contrainte 

moyenne. L'angle de frottement à introduire est soit l'angle de frottement "de pic" soit 

l'angle de frottement de palier. On attire l'attention sur le fait que des angles de 

frottement supérieurs à 35° peuvent considérablement allonger les temps de calcul. Il 

peut être avisé de commencer des calculs avec des valeurs raisonnables d'angle de 

frottement, quitte à les augmenter dans la suite. Cette valeur de 35° est compatible avec 

les angles de frottement φCV (à volume constant, au palier). 
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Cohésion 
 
Il peut être utile d'attribuer, même à des matériaux purement frottants, une très faible 

cohésion (0,2 à 1 kPa) pour des questions numériques. Pour les analyses en non drainé 

avec φu= 0, PLAXIS offre l'option de faire varier la cohésion non drainée avec la 

profondeur : ceci correspond à la croissance linéaire de la cohésion en fonction de la 

profondeur observée dans des profils au scissomètre ou en résistance de pointe de 

pénétromètre. Cette option est réalisée avec le paramètre c-depth. Une valeur nulle 

donne une cohésion constante. Les unités doivent être homogènes avec ce qui a été 

choisi dans le problème (typiquement en kPa/m). Cette option permet aussi de faire 

varier le module de déformation E avec la profondeur (voir figure 4 ). 

 
L'angle de dilatance 
 
Le dernier paramètre est l'angle de "dilatance" noté ψ ; c'est le paramètre le moins 

courant. Il peut cependant être facilement évalué par la règle (grossière) suivante : 

 
ψ = φ − 30° pour φ >30° 

ou ψ = 0° 
 

Le cas ψ < 0 correspond à des sables très lâches (état souvent dit métastable, ou 

liquéfaction statique). La valeur ψ = 0 correspond à un matériau élastique parfaitement 

plastique, où il n'y a donc pas de dilatance lorsque le matériau atteint la plasticité. C'est 

souvent le cas pour les argiles ou pour les sables de densité faibles ou moyenne sous 

contraintes assez fortes. 

 

Les contraintes de traction 
 
La pyramide de Mohr-Coulomb permet des contraintes de traction (figure 3). Celles-ci 

sont souvent peu réalistes pour les sols et il est possible de "couper" ces contraintes de 

traction (tension cut-off) ou de les diminuer (Tensile strength). 
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Figure 3 : Pyramide de Mohr-Coulomb tracée pour c = 0. 
 

 
Paramètres avancés 
 
Pour tenir compte des variations avec la profondeur, on utilise les paramètres avancés 
(figure 4). 
 
 

 
 

Figure 4 : Fenêtre des paramètres avancés du modèle Mohr-Coulomb. 
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Tableau 1.6 Définition de la pression interstitielle u  

 

 
 

 
 

u  Auteurs  Remarques 

0uu=  Ghionna et Jamiolkowski (1981)  
Smoltczyk (1983) 

0u : pression hydrostatique régnant avant 

traitement 

0=u  Greenwood et Kirsch (1983)       
Broms (1983) 

Revient à travailler en contraintes totales dans le 
sol ambiant 


